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RÉSUMÉ
Au Québec, les écoles sont situées dans une région où l’aléa sismique est considéré modéré
à élevé. La majorité de ces écoles ont été construites avant les années 70 et comportent de
la maçonnerie non armée (MNA) qui est un matériau à ductilité faible.
Au cours des séismes passés notamment celui du Saguenay en 1988, il semble que les struc-
tures comportant de la MNA constituent le type de structure le plus dangereux vis-à-vis
du séisme. La performance sismique de ces écoles est alors mise en question d’autant plus
que la plupart ont été construites avant l’introduction des normes parasismiques.
Ce projet de recherche traite de la vulnérabilité sismique des écoles comportant de la MNA
et s’inscrit à la suite d’un projet d’élaboration d’une procédure de classification des écoles
dans l’Est du Canada. Il découle d’une initiative du Réseau Canadien pour la Recherche
Parasismique (RCRP) qui vise des procédures d’analyse de ces bâtiments en vue d’un
programme de réhabilitation d’écoles, lancé par le Ministère de l’Éducation, des Loisirs et
du Sport (MELS).
Une procédure à trois niveaux pour l’évaluation de la vulnérabilité sismique des bâti-
ments dans l’Est du Canada a été élaborée par différents chercheurs de l’Université de
Sherbrooke, de l’École de Technologie Supérieure et de l’Université McGill [Nollet et al.,
2012]. Partant des conclusions de cette étude et d’une revue de littérature, les efforts de
la recherche développeront un niveau d’évaluation sismique complète des écoles types au
Québec comportant de la MNA comme murs de remplissage.
Les objectifs seront donc de proposer un modèle adéquat du comportement sismique de
la MNA issue de la littérature, étudier l’influence de la non linéarité de la MNA sur la ré-
ponse dynamique de ces écoles ainsi que l’influence de l’irrégularité en plan sur la réponse
dynamique de ces écoles.
La démarche comprend le développement des modèles Opensees [Mazzoni et al., 2004] et
la modélisation des écoles génériques sur le logiciel OpenSees (l’un des défi majeur du
projet), la validation des modèles à partir de valeurs empirique et expérimentale et enfin
les analyses modales et temporelles.
Mots-clés : Analyse dynamique (time-history), bielle équivalente, comportement non-
linéaire, irrégularités dans le bâtiment, maçonnerie non armée, vulnérabilité sis-
mique.
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CHAPITRE 1
INTRODUCTION
En 1953, la prise en compte des charges sismiques dans la conception des structures a été
rendue obligatoire au Canada et adoptée dans certaines régions du pays en 1967 [Lefebvre,
2012]. Plusieurs bâtiments existants construits avant ces années n’ont donc pas été conçus
afin d’être à l’épreuve des charges sismiques, autant au niveau de la résistance que de la
ductilité. Ces deux qualités étant essentielles pour assurer un comportement convenable
au cours d’un tremblement de terre, il est alors nécessaire, afin d’assurer la sécurité des
occupants de quantifier le risque sismique associé à une structure spécifique.
1.1 Mise en contexte
1.1.1 Notions de base sur les séismes
Selon la terminologie de l’agence des Nations Unies pour les secours en cas de désastre
(UNDRO), le risque sismique associé à une structure spécifique est défini comme étant
une fonction de l’aléa sismique, de la vulnérabilité de la structure et de la valeur en danger
du système [Karbassi, 2010].
L’aléa sismique représente la probabilité d’occurrence d’un tremblement de terre. Au Ca-
nada il est défini par la Commission Géologique du Canada (CGC) et c’est une information
indépendante de la conception du bâtiment.
La vulnérabilité de la structure constitue le degré de dommages de l’élément à risque d’être
affecté et donc plus ou moins endommagé suite à un tremblement de terre d’une intensité
donnée. La vulnérabilité d’une structure dépend du type de structure, du matériau, des
caractéristiques structurales dont les irrégularités en plan et en élevation. La vulnérabilité
aux séismes des édifices existants comportant de la maçonnerie est souvent élevée à cause
de leur âge, du manque d’entretien et des détails de conception insuffisants pour reprendre
les charges latérales.
La valeur en danger ou valeur exposée du système correspond à celle qui est assurée (bâ-
timents et biens), à laquelle on doit ajouter la présence humaine ainsi que l’importance
patrimoniale.
On obtient l’ordre de grandeur du risque sismique en effectuant la convolution de l’aléa
sismique et de la vulnérabilité. Le risque sismique est aussi amplifié par les effets de site.
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Les paramètres qui influencent la réponse sismique des bâtiments seront présentés en détail
dans le chapitre 2.
1.1.2 Sismicité au Canada
Étant donné la forte densité de population, le nord-est du continent américain est considéré
à risque sismique important. Il est situé en plein milieu d’une plaque tectonique et des
secousses sismiques de magnitudes significatives y sont fréquemment recensées.
Au Canada, le contexte historique des tremblements de terre est présenté à l’annexe A
[Tinawi et al., 1990]. Selon la Commission Géologique du Canada (CGC), plus de 75%
du risque sismique urbain est concentré dans 6 villes au Canada : Vancouver, Victoria,
Montréal, Ottawa/Gatineau, Toronto et Québec. Ces villes sont les plus grandes villes du
Canada et abritent le 2/3 de la population du Canada. La figure 1.1 montre la répartition
proportionnelle du risque sismique au Canada.
Figure 1.1 Distribution du risque sismique urbain au Canada [Adams et al.,
2002]
Nous nous intéressons particulièrement à l’Est du Canada. La carte des tremblements de
terre historiques dans l’Est du Canada est présentée à la figure 1.2. Le Québec compte
trois régions de sismicité modérée à élevée à savoir : Charlevoix, l’Ouest du Québec et le
Bas-St-Laurent. Beaucoup de personnes seraient donc affectées en cas de séisme puisque
la Vallée du Saint-Laurent englobe la majorité de la population de la province.
1.1.3 Problématique
Compte tenu des impacts humains et économiques liés aux séismes dans le monde, les
communautés scientifiques, avec la contribution d’organismes gouvernementaux, sont de-
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Figure 1.2 Zone sismique dans l’Est du Canada [RNC, 2014]
puis quelques décennies, à l’origine d’initiatives visant à mieux cerner le risque sismique.
L’objectif est d’assurer la sécurité post-sismique des établissements et des personnes, ce
qui passe par l’évaluation de la vulnérabilité des installations exposées au risque sismique.
Le risque sismique constitue un risque naturel sérieux au Québec. Dans l’Est du Canada,
le séisme enregistré au Saguenay en 1988 a suscité une préoccupation particulière quant à
l’utilisation de la maçonnerie non armée (MNA) dans les bâtiments au Québec. En effet,
le tremblement de terre qui avait une magnitude Mw de 5.9 et dont l’épicentre était situé
à 35 km au Sud de Chicoutimi a causé plus de 50 millions de dollars en dommages aux
bâtiments [Paultre et al., 1993]. Une prédominance des sinistres est reliée aux bâtiments
comportant de la maçonnerie non armée, particulièrement des établissements d’enseigne-
ment [Paultre et al., 1993]. Il est alors primordial de procéder à une évaluation de la
vulnérabilité sismique des bâtiments scolaires comportant de la MNA au Québec et à leur
mise en conformité sismique.
Plusieurs programmes de réhabilitation des bâtiments scolaires à risques ont été dévelop-
pés dans le Canada à savoir celui du Ministère de l’Éducation de la Colombie-Britannique
entamé en 2004 [Stewart, 2011]. Le Québec s’est ensuite engagé en 2005 par le biais de pro-
jets de recherche en collaboration avec le milieu universitaire. Les études [Mestar, 2014]
menées sur la classification des écoles au Québec ont abouti à une classification de ces
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écoles en quatre groupes prioritaires. Cette classification est d’abord fonction de l’aléa sis-
mique, de l’année de construction et du nombre d’expositions ; puis raffinée par des effets
de sites (catégorie d’emplacement du site) et de performances structurales.
On retient de cette étude que les bâtiments scolaires avec cadre en béton armé et compor-
tant des murs de remplissage en maçonnerie non armée sont considérée comme vulnérables
vis-à-vis du séisme et nécessite une évaluation détaillée.
Aussi, la présence de gymnase dans un bâtiment scolaire comportant de la maçonnerie
non armée présente des risques. Le détail est présenté au chapitre 3.
1.2 Définition du projet de recherche
Compte tenu des différences régionales, les tremblements de terre sont ressentis à des
distances beaucoup plus grandes que dans les autres régions du Canada. De plus, comme
mentionné tantôt, les risques liés à la présence de la MNA dans les écoles sont élevés en
cas de séisme. Il est alors primordial d’évaluer la vulnérabilité sismique de ces structures
d’autant plus que ces bâtiments sont jugés comme prioritaires au niveau de la sécurité du
public selon le code national du bâtiment canadien (CNBC). Cette évaluation passe par
une étude du comportement sismique de la MNA.
Une attention particulière est portée sur les écoles comportant de la MNA comme mur de
remplissage avec cadre en béton au Québec. La plupart d’entre elles ont été construites
en l’absence de réglementation ce qui rend leur comportement peu prévisible en cas de
séisme. Les méthodes d’analyse standards sont souvent inadéquates et par conséquent
dans beaucoup de situations, le comportement dynamique de la maçonnerie non armée est
difficile à prédire en plus de son interaction avec les éléments structuraux : il faudra donc
définir un modèle adéquat pour la MNA.
L’étude menée dans ce projet est essentiellement numérique. Deux écoles génériques seront
modélisées sur le logiciel Opensees [Mazzoni et al., 2004] et soumises à différentes analyses
modales et dynamiques pour comparaison. Tout ceci en vue d’évaluer la performance
sismique et étudier l’influence de certains paramètres à savoir le type de comportement de
la MNA ainsi que la présence d’un gymnase, créant une irrégularité structurale en plan,
sur la réponse sismique d’une école.
1.3 Objectifs du projet de recherche
Le présent projet porte sur l’évaluation de la réponse sismique d’écoles génériques au
Québec comportant de la MNA comme mur de remplissage avec cadre en béton. On
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rappelle que ce type de structure est identifié comme faisant partie du groupe prioritaire
(cf. section 3.2).
Plus spécifiquement, les objectifs sont de :
1. Proposer un modèle représentant adéquatement le comportement sismique de la
MNA en s’appuyant sur la littérature
2. Étudier l’influence de la non linéarité de la MNA sur la réponse dynamique de ces
écoles
3. Étudier l’influence de l’irrégularité en plan sur la réponse dynamique de ces écoles
À grande échelle l’étude vise la création d’un outil pour l’évaluation complète de la vul-
nérabilité sismique des bâtiments scolaires comportant de la MNA à l’étape précédent de
la réhabilitation structurale des bâtiments anciens.
1.4 Contributions originales et limites du projet
Actuellement au Canada, seules des approches nécessitant une inspection visuelle ont été
menées pour l’évaluation.
Les procédures d’évaluation développées aux États-Unis, au Canada [Rainer et al., 1992],
ou en Europe visent plusieurs types structuraux et reposent sur des données sismiques
différentes de celles du Québec alors que les typologies des établissements scolaires sont
spécifiques et moins variées.
À ce stade, le type structural et le matériau de construction n’ont pas été considérés [Mes-
tar, 2014] . Les bâtiments jugés prioritaires et comportant de la MNA feront l’objet d’une
étude plus complète et détaillée dans ce travail de recherche.
En effet, seule une étude au cas par cas avec une modélisation de la MNA pourrait confir-
mer la vulnérabilité d’un bâtiment scolaire. Des analyses modale et dynamique seront alors
réalisées sur une école type du groupe prioritaire pour évaluer la période fondamentale, le
déplacement du toit et le cisaillement à la base. Différents spectres seront considérés avec
la catégorie de sol. L’effet de la présence d’un gymnase sera également abordé.
Les interactions sol-structure, les analyses statiques et le comportement hors plan sont
quelques-uns des aspects qui ne sont pas abordés dans la présente étude.
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1.5 Plan du document
Ce document présente le projet de recherche qui a été réalisé au sein du Centre de Re-
cherche en Génie Parasismique (CRGP) de l’Université de Sherbrooke.
L’état de l’art présenté au chapitre 2 porte sur les méthodes existantes pour déterminer la
vulnérabilité sismique des bâtiments (incluant les pratiques de calcul de l’effort sismique
notamment dans le CNBC et l’ASCE) et le comportement sismique des murs de maçon-
nerie.
Le chapitre 3 présente un résumé de la procédure d’évaluation à trois niveaux de la vul-
nérabilité sismique des bâtiments existants qui a déjà été établie pour la classification des
écoles au Québec.
Le chapitre 4 décrit les modèles génériques d’écoles que j’ai établi et qui seront utilisés
ainsi que les propriétés des matériaux retenues pour l’étude.
Le chapitre 5 présente les différentes spectres sismiques avec les catégories d’emplacement
utilisés ainsi que les résultats des analyses obtenues.
Enfin les conclusions de l’étude et les recommandations pour les travaux futures sont in-
diquées dans le chapitre 6. Il ressort de cette étude que la MNA contribue à rigidifier la
structure et devrait être prise en compte dans la modélisation de la structure pour une
évaluation dynamique. De plus pour être plus sécuritaire, un comportement non-linéaire
de la MNA doit également être considéré. Aussi, l’étude comparative des bâtiments avec et
sans gymnase a montré que la présence d’irrégularité en plan dans le bâtiment comportant
de la MNA comme mur de remplissage pouvait rendre la structure plus rigide.
CHAPITRE 2
ÉTAT DE L’ART
Ce chapitre présente les procédures actuelles mises en place pour l’évaluation de la vul-
nérabilité des bâtiments existants ainsi que le comportement de la maçonnerie non armée
sous charges sismiques. Les modes de rupture observés dans les bâtiments comportant
de la maçonnerie de même que les différentes méthodes de dimensionnement au séisme
des bâtiments seront aussi présentés. Ceci permettra de comprendre la faible capacité de
ce type de matériau à reprendre l’effort sismique et les facteurs à considérer lors d’une
analyse plus approfondie de la vulnérabilité au séisme. Un rappel sur le fonctionnement
et les composants d’un bâtiment est présenté en Annexe B.
2.1 Méthodes d’évaluation de la vulnérabilité sismique
des bâtiments
Les niveaux de performance acceptables des bâtiments aux efforts sismiques sont décrits
au chapitre 4 du CNBC et ne s’appliquent qu’à de nouvelles constructions. Pour la carac-
térisation du risque d’un bâtiment existant, le Manuel de sélection des bâtiments en vue
de leur évaluation sismique [Rainer et al., 1992] et les Lignes directrices pour l’évaluation
sismique des bâtiments existants [Allen et al., 1993] sont les références au Canada.
Les lignes directrices canadiennes suggèrent la division en trois phases des projets de carac-
térisation de la vulnérabilité [Allen et al., 1993]. La première phase présente des méthodes
simplifiées afin de couvrir rapidement un vaste territoire. Les structures identifiées comme
critiques peuvent alors être étudiées en détail lors de la deuxième phase. Il est ensuite
question de la réhabilitation, si nécessaire, lors de la troisième phase.
Il faut noter que l’analyse détaillée d’un bâtiment requiert un investissement élevé (temps
et difficulté de calcul) [Lefebvre, 2004]. La figure 2.1 illustre bien la problématique derrière
le choix d’une méthode de caractérisation de la vulnérabilité.
Certaines méthodes d’évaluation ont été développées et mises en oeuvre spécifiquement
pour les écoles. Ces méthodes seront présentées au chapitre 3. On présente ici les méthodes
générales pour les bâtiments. Les bâtiments qui présentent une incertitude au niveau de
leur risque sismique (une fois la première phase d’identification terminée) doivent être
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évalués en détail selon les normes actuelles.
Figure 2.1 Classification des méthodes de caractérisation de la vulnérabilité
[Lefebvre, 2004]
2.1.1 Manuel de sélection des bâtiments en vue de leur évaluation
sismique [Rainer et al., 1992]
Ce manuel est un outil qui permet d’identifier parmi un groupe de bâtiments ceux devant
faire l’objet d’une évaluation détaillée.
La méthode consiste à une inspection rapide (environ une heure) de chaque immeuble ou
de ses plans. L’inspecteur se sert d’un formulaire afin d’obtenir une cote pour chaque bâ-
timent en fonction des facteurs de risque sismique suivants : la sismicité, les conditions du
sol, le type et l’âge de l’immeuble (qui influent sur l’intégrité, la résistance et la ductilité),
les irrégularités du bâtiment, l’utilisation du bâtiment, la présence d’éléments non struc-
turaux lourds ou dangereux, qui peuvent tomber, ou de branchements et équipements, qui
peuvent cesser de fonctionner [Allen, 1999].
La méthode est basée sur la première édition du manuel américain d’inspection des struc-
tures FEMA 154 - Rapid Visual Screening of Buildings for Potential Seismic Hazards
[FEMA, 2002]. Ce dernier a pour objectif d’établir des procédures simples permettant
d’identifier le risque dans un bâtiment à partir d’une inspection visuelle.
La méthode canadienne inclut la considération de la sismicité du Canada selon le CNBC-
90, une inspection plus complète par la visite à l’intérieur des bâtiments et la considération
des éléments non structuraux dans le calcul de la cote finale. L’indice obtenu à la fin de
l’inspection est appelé indice de priorité sismique IPS. L’IPS n’offre qu’une base de com-
paraison du risque de chaque structure étudiée, elle ne donne donc pas d’information sur
la probabilité d’effondrement du bâtiment.
Pour le calcul de l’IPS, la méthode canadienne considère alors la combinaison d’un indice
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structural IS et d’un indice non structural INS tel que présenté à l’équation (2.1) :
IPS = IS + INS (2.1)
La partie structurale est calculée par le produit de cinq 5 facteurs : la sismicité A, les
conditions du sol B, le type de structures C, les irrégularités D et l’importance du bâti-
ment E.
IS = A ∗B ∗ C ∗D ∗ E (2.2)
La partie non structurale de l’indice est calculée sur la base de trois 3 facteurs : les condi-
tions du sol B, l’importance du bâtiment E, les risques de chutes d’objets ou risques pour
les opérations essentielles dans les bâtiments de protection civile F .
INS = B ∗ E ∗ F (2.3)
Une grande valeur de l’IPS indique une priorité élevée nécessitant une analyse détaillée
du bâtiment. Le manuel suggère que le bâtiment ayant obtenu un IPS inférieur à 10 soit
traité en priorité faible, celui avec un IPS de 10 à 20 doit avoir une priorité modérée
d’intervention, et celui avec un IPS de 20 à 30 doit être traité avec une haute priorité et
finalement, celui avec un IPS supérieur à 30 indique que l’édifice pourrait être dangereux et
nécessite une évaluation approfondie. Le classement des structures est présenté au tableau
2.1.
Tableau 2.1 Classement des structures selon l’indice de priorité sismique [Rai-
ner et al., 1992]
IPS Classification
IPS ≤ 2 Conforme au CNBC-90
2 < IPS < 10 Priorité faible
10 ≤ IPS < 20 Priorité moyenne
20 ≤ IPS < 30 Priorité élevée
IPS ≥ 30 Potentiellement dangereux
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2.1.2 Lignes directrices pour l’évaluation sismique des bâtiments
existants [Allen et al., 1993]
Les lignes directrices canadiennes sont basées sur le FEMA 178 - NEHRP Handboock for
the Seismic Evaluation of Existing Buildings [BSSC, 1992]. Grâce à ces outils, les ingé-
nieurs ont en main une procédure (comportant deux phases) leur permettant de déceler
les faiblesses d’une structure (ou même d’éléments non structuraux) qui peuvent présenter
un danger sur la vie des occupants.
La phase I s’appuie sur la vérification d’énoncés relatifs à des éléments (soumis à l’évalua-
tion) à partir d’une inspection et des plans détaillés de la structure. Si tous les énoncés
sont « vrais », le bâtiment est alors sans danger dans sa totalité et il n’y a pas lieu de
poursuivre l’évaluation. Si par contre plusieurs énoncés se révèlent « faux », les éléments
s’y rattachant peuvent présenter un danger pour la sécurité des personnes. La phase II
requiert alors une étude approfondie nécessitant une analyse détaillée par la méthode sta-
tique équivalente, une analyse dynamique élastique ou une analyse du spectre de réponse.
La procédure vise un bâtiment en particulier, il est alors important qu’elle soit précédée
d’une étape de sélection.
2.1.3 Procédure d’évaluation proposée par l’American Society of
Civil Engineering (ASCE)
ASCE 31-03 Seismic Evaluation of Existing Buildings [ASCE, 2003]
Cette procédure comporte trois phases et prend en compte la sécurité des occupants mais
aussi la performance d’occupation immédiate.
Les deux premières phases (niveau 1 et niveau 2) se rapprochent de celles des lignes di-
rectrices canadiennes [Allen et al., 1993] et visent à identifier les bâtiments devant faire
l’objet d’une évaluation détaillée parmi un groupe de bâtiments considéré.
La procédure de niveau 3 qui est la dernière phase de l’évaluation propose une procédure
détaillée d’analyse non-linéaire basée sur la méthode des déplacements conformément à
[ASCE, 2007]. La section 7 du Seismic Rehabilation of Existing Buildings [ASCE, 2007]
traite de la maçonnerie et fournie des recommandations pour une réhabilitation systéma-
tique des unités de maçonnerie existantes soumises aux charges latérales. Le chapitre 10
propose une méthode simplifiée pour la réhabilitation des structures.
La procédure générale tirée de la page 1-7 du Seismic Evaluation of Existing Buildings est
présentée à la figure 2.2.
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Figure 2.2 Procédure d’évaluation [ASCE, 2003]
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2.2 Code National du Bâtiment du Canada [CNRC/IRC,
2010]
Au Canada, le design et l’évaluation sismique des bâtiments doivent suivre les règles et
objectifs prescrits par le Code National du Bâtiment du Canada [CNRC/IRC, 2010].
La réduction du risque des occupants d’un bâtiment lors d’un séisme provient de la ca-
pacité du bâtiment à dissiper de l’énergie à travers son système de résistance aux efforts
sismiques (SRFS). Les composantes structurales des bâtiments requièrent une certaine
ductilité que les structures de maçonnerie sans armatures ne peuvent offrir.
Cette section permettra de comprendre le calcul de la résistance des bâtiments aux séismes
et ainsi l’effet de l’absence de ductilité sur les efforts repris par la MNA.
Dans le CNBC 2010, le cisaillement à la base est obtenu en utilisant un spectre d’aléa
sismique uniforme ayant une probabilité de dépassement de 2% en 50 ans. Ce spectre
exprime l’accélération maximale d’un oscillateur simple ayant un amortissement de 5%
en fonction de la période fondamentale. On utilise le spectre pour déterminer la réponse
modale maximale.
Il existe deux méthodes pour déterminer les charges sismiques : la méthode des forces sta-
tiques équivalentes et la méthode d’analyse dynamique (linéaire et non-linéaire). L’analyse
dynamique des bâtiments est obligatoire pour les structures présentant des irrégularités.
La méthode des forces statiques équivalentes permet de calculer le cisaillement à la base
de la structure d’un bâtiment de forme régulière et de faible hauteur. Elle tient compte
principalement du premier mode de vibration (la réponse est corrigée par deux facteurs
pour prendre en considérations les modes supérieurs). Les forces sismiques sont distribuées
sur toute la hauteur du bâtiment.
Selon le CNBC 2010, on évalue la réponse sismique d’un bâtiment avec la force de cisaille-
ment à la base du bâtiment qui est donnée par l’équation (2.4) :
V =
S(Ta)MvIEW
RdRo
(2.4)
Dans cette équation, W est le poids total de la structure. S(Ta) représente l’accélération
spectrale de dimensionnement pour la période fondamentale de la structure. Cette valeur
est obtenue par interpolation d’un graphique construit avec les valeurs du spectre fournies
dans le Tableau C-2 de l’annexe C du CNBC. Le facteur Mv est le coefficient qui tient
compte la participation des modes supérieurs au cisaillement. Sa valeur varie entre 1 et 2.5
et prend en compte le type de SRFS utilisé de même que la durée de la période fondamen-
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tale. Pour une période inférieure à une seconde, la valeur de Mv sera toujours unitaire. Le
coefficient de priorité IE sert à assurer une surévaluation de l’effort selon le rôle post séisme
du bâtiment analysé. Pour les écoles qui pourraient servir de refuge en cas de désastre, le
risque est élevé et IE prend une valeur de 1.3. Les deux facteurs de réduction de l’effort
soit le facteur de ductilité, Rd, et le facteur de surcapacité, Ro, considèrent les propriétés
de dissipation d’énergie de la structure. Rd varie entre 1 et 5 et Ro entre 1 et 1.7. Compte
tenu des très faibles performances de la MNA observées lors des tremblements de terre
passés, ces deux facteurs sont fixés à 1 pour les bâtiments comportant de la MNA [Mitchell
et al., 2003].
Ainsi, l’accélération spectrale à la période fondamentale du bâtiment, la période fonda-
mentale de ce bâtiment, la distribution tridimensionnelle de la masse et de la rigidité et le
caractère de la réponse structurale (selon que le bâtiment est ductile ou fragile) influencent
la réponse sismique.
Toutefois, la valeur du cisaillement ne peut dépasser certaines limites. La borne inférieure
est établie à cause d’incertitudes concernant S(T ) pour les périodes longues et considère
l’effet de la poussée latérale du sol au niveau des murs à l’équation (2.5) et des cadres
rigides à l’équation (2.6).
V ≥ S(4, 0s)IEW
RdRo
(2.5)
V ≥ S(2, 0s)IEW
RdRo
(2.6)
La borne supérieure à l’équation (2.7) s’applique pour des bâtiments situés sur un site
dont la catégorie d’emplacement sismique est autre que F et pour lesquels le SRFS a une
valeur Rd égale ou supérieure à 1.5.
V ≤ 2
3
S(0.2s)IEW
RdRo
(2.7)
Pour appliquer la méthode de la force statique équivalente, les conditions ci-dessous doivent
être respectées :
- La valeur de IEFaSa(0, 2) doit être inférieure à 0,35, où Fa est le coefficient d’accé-
lération de l’emplacement (calculé dans la norme), IE le coefficient de risque para-
sismique de l’ouvrage et Sa(T ) la réponse spectrale de l’accélération avec un amor-
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tissement de 5%, exprimée par rapport à l’accélération de la pesanteur pendant une
période T
- Il s’agit d’une structure régulière dont la hauteur est inférieure à 60m et dont la
période fondamentale (celle correspondant au mode fondamental) est inférieure à 2s
- Il s’agit d’une structure irrégulière (sauf en torsion) dont la hauteur est inférieure à
20m et dont la période fondamentale est inférieure à 0,5s.
Comme prescrit par le CNBC 2010, une structure doit être soumise à une analyse dy-
namique lorsqu’une des trois conditions énumérées dans la section 4.1.8.7 (présentée au
dessus) de ce code n’est pas respectée.
La période fondamentale de la structure (exprimée en seconde) est le principal paramètre
qui détermine la réponse spectrale en accélération. L’utilisation de la MNA variant d’un
bâtiment à l’autre et n’étant pas toujours structurale, la contribution de la maçonnerie
peut devenir difficile à évaluer. Le CNBC 2010 propose l’équation (2.8) qui donne une
période empirique pour les ossatures en bétons résistants aux moments.
Ta = 0.075(hn)
3
4 (2.8)
Dans cette équation, hn est la hauteur totale du bâtiment en mètres. Les murs de rem-
plissage ne sont pas considérés dans le calcul de la période fondamentale, le CNBC 2010
recommande alors une analyse dynamique considérant la contribution des murs en MNA.
Le CNBC 2010 autorise aussi le calcul de la période fondamentale du bâtiment à partir
d’une analyse modale de la structure. La période calculée est cependant limitée dans le
cas de cadres en béton armé à 1.5 fois la période retrouvée à l’équation (2.8).
Des équations alternatives aux équations empiriques ont été proposées pour le calcul de la
période fondamentale. Parmi ces dernières on note celle de [Tischer et al., 2012] qui propose
un intervalle de valeurs pour les bâtiments avec cadres en béton armé, et en considérant
la présence de murs de remplissage en maçonnerie (équation 2.9). Une comparaison avec
d’autres équations proposées a montré que celle de [Tischer et al., 2012] est la plus conser-
vatrice [Boutin, 2013a].
Ta = (0.035± 0.007(hn) 34 (2.9)
L’effet des éléments externe au SRFS, tels que les murs de remplissage en maçonnerie, ne
sont cependant toujours pas considérés dans le calcul des efforts sismiques ou de la période
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fondamentale dans le CNBC 2010.
Dans le cas d’une analyse dynamique, les efforts dus au séisme ne présente pas de limite
sur le calcul de la période, mais est limitée à 80% de la force sismique latérale minimale
V calculée lors de la méthode de la force statique équivalente.
2.3 Comportement de la maçonnerie non armée au
cours d’un séisme
La vulnérabilité sismique de la MNA dépend de sa capacité à éviter ou résister aux forces
sismiques appliquées et aux déformations engendrées par un bâtiment [CSA, 2006].
2.3.1 Les propriétés du matériau
La maçonnerie est un matériau très populaire qui est surtout utilisée pour son faible coût,
sa facilité de mise en oeuvre et sa durabilité. De plus, elle est utilisé dans les bâtiments
comme cloison coupe-feu ou isolateur sonore et résiste bien à la compression. Elle se pré-
sente sous forme de briques pleines ou creuses en argile, de tuiles structurales en argiles ou
encore de blocs pleins ou creux en béton. Une description détaillée des types de maçon-
nerie, de leur résistance ainsi que leur utilisation est présentée dans les mémoires de Julie
Therrien-Truchon [Therrien-Truchon, 2012], Louis-Gabriel Paquette [Paquette, 2011] et
Pierre-Olivier Asselin [Asselin, 2014].
Figure 2.3 Effondrement d’un mur de MNA à la polyvalente Dominique Racine
à Chicoutimi lors du tremblement de terre du Saguenay en 1988 [Mitchell et al.,
1990]
La maçonnerie non armée (MNA) est reconnue comme un matériau fragile et a un mauvais
comportement au séisme. Les efforts sismiques sont cycliques et réversibles, ce qui entraîne
une dégradation progressive et incontrôlée du matériau. Des dommages importants sur des
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bâtiments comportant de la MNA ont été observés notamment après le tremblement de
terre du Saguenay en 1988 [Mitchell et al., 1990].
Figure 2.4 Fissures en croix dans un mur de remplissage en maçonnerie lors
du séisme de Marmara en Turquie en 1999 [Badoux et al., 2000]
Plusieurs exemples concernant la mauvaise performance de la MNA ont été rapportés et
dans certains cas, sans qu’aucun effondrement structural n’ait eu lieu. C’est l’exemple de
l’effondrement des murs en MNA de la polyvalente Dominique Racine à Chicoutimi lors
du séisme du Saguenay de 1988 montré à la figure 2.3. C’est une école secondaire à deux
étages construite en 1960 et la plus touchée par le séisme. Le système structural de l’aile
principale est composé de cadres en béton armé avec des murs de remplissage en MNA,
formés de blocs de béton creux empilés à la verticale et non en quinconce.
Des fissures en croix dans un mur de remplissage en maçonnerie comme celles observées à la
suite du séisme de Marmara en Turquie en 1999 ont également été reportées et présentées
à la figure 2.4.
2.3.2 Les différents types de murs
Au Québec, une majorité des constructions comporte de la maçonnerie non armée. Parmi
ces bâtiments, on compte les bâtiments scolaires, les hôpitaux qui sont des bâtiments de
la catégorie de risque élevé ou de protection civile selon le CNBC [Paquette, 2011]. Les
constructions en maçonnerie non armée peuvent être des murs porteurs ou des murs non
porteurs.
Les murs porteurs supportent leur poids propre, les charges vives, les charges permanentes
et font souvent partie du système de résistance aux charges latérales. On rencontre 2
catégories de mur à savoir [Asselin, 2014] :
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- Le mur plein : composé d’une ou plusieurs parois du même type d’unité de maçon-
nerie ou d’une combinaison de plusieurs types. On obtient une meilleure isolation
thermique et une meilleure protection incendie par ajout de paroi supplémentaire.
- Le mur creux : constitué de 2 parois séparées par un vide d’air et composé d’un seul
type ou d’une combinaison de deux types différents de maçonnerie. La cavité permet
d’améliorer l’isolation thermique et de réduire l’infiltration d’humidité. Des attaches
métalliques relient les deux parois du mur de manière à résister conjointement aux
sollicitations latérales.
Les murs non porteurs sont classés selon 3 catégories [Asselin, 2014] :
- Le mur à placage : le plus souvent composé de briques d’argile et habituellement
utilisé comme revêtement extérieur, il est formé d’une seule paroi de maçonnerie
fixée à un contre-plaqué.
- Le mur de cloison : sert à séparer les pièces intérieures d’un ouvrage. Souvent, un
mur d’une seule paroi en blocs de béton ou bien en tuiles structurales d’argile est
utilisé pour l’insonorisation et la protection incendie.
- Le mur de remplissage : en général, construit de blocs de béton ou de tuiles struc-
turales d’argile, il permet d’augmenter la rigidité globale du bâtiment et de limiter
la capacité de déformation des cadres structuraux.
Dans notre étude, on s’intéresse particulièrement au mur de remplissage.
2.3.3 Les modes de rupture de mur en maçonnerie non armée
Le comportement sismique des structures comportant de la MNA mérite encore l’attention
de la communauté scientifique puisque plusieurs parties du sujet demeurent à controverse.
Les Techniques de l’Ingénieur [Betbeder-Matibet et Doury, 1997] décrivent les interactions
entre les éléments structuraux et non structuraux comme l’un des problèmes les plus
complexes en génie parasismique.
La principale cause derrière les faibles performances de la MNA provient du fait que
l’utilisation de ce matériel a une origine précédant l’introduction de réglementations visant
à résister aux efforts sismiques. La présence de MNA pénalise grandement l’analyse par
l’absence de considération de l’apport de la MNA lors du calcul de l’effort sismique dans
le CNBC.
Les modes de rupture des murs en MNA soumis à des charges latérales ou charges sismiques
sont nombreux et dépendent de plusieurs facteurs tels que la géométrie, l’interaction avec
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la structure du bâtiment, la quantité ou la taille des ouvertures, le type de système de
retenue latérale, l’intensité des charges gravitaires appliquées ainsi que la direction de
chargement.
L’inspection des dommages suite à des séismes passés a permis d’identifier certains modes
de ruptures de la MNA décrits par [Bruneau et Lamontagne, 1994]. Un bref retour sur les
différents modes de ruptures est présenté ci-dessous.
Les modes de rupture en plan
La rupture en plan d’un mur en MNA dépend principalement des paramètres géométriques
du mur et des charges appliquées au sommet [Abrams, 2000]. Les propriétés mécaniques
et la qualité des joints de mortier sont également des facteurs à considérer dans le dé-
veloppement des mécanismes de rupture en plan d’un mur en MNA [Magenes et Calvi,
1997]. Les modes de rupture en plan sont divisées en deux catégories soit les ruptures en
cisaillement et les ruptures par flexion.
La rupture en cisaillement est la plus fréquente. Ce type de rupture se caractérise par des
fissures en croix ou des fissures horizontales dans le mur dues à la rupture en cisaillement
du mortier par glissement de deux sections de maçonnerie. Ces modes de rupture sont
présentés à la figure 2.5 (a) et (b) respectivement. L’apparition des fissures peut causer
graduellement la fissuration globale, en effet elle n’affecte pas automatiquement la capacité
du mur à supporter les charges gravitaires mais la réorganisation des efforts en est la cause
[Boutin, 2013a].
 
Figure 2.5 Modes de ruptures en plan : (a) Tension diagonale (b) Glissement
(c) Renversement (d) Écrasement [Lee et al., 2008]
Le calcul de la résistance en cisaillement d’un mur en MNA est détaillé dans Seismic Design
of Reinforced Concrete and Masonry Buildings [Paulay et Priestley, 1992] et présenté par
[Boutin, 2013a].
Le mode de rupture en flexion est caractérisé par un renversement du mur (figure 2.5 (c))
suivi d’une rupture en compression des extrémités le supportant, tel que montré en (d) à
la figure 2.5. Le mécanisme de balancement et d’écrasement en compression survient alors
lorsque le mur subit des efforts en flexion relativement élevés comparativement aux efforts
de cisaillement. Ce type de rupture est très commun pour les murs avec un très grand
2.3. COMPORTEMENT DE LA MAÇONNERIE NON ARMÉE AU COURS D’UN
SÉISME 19
rapport (h/l) soumis à de faibles charges verticales.
Une fois que la résistance du mur en cisaillement est adéquate, on peut alors vérifier
pour les efforts en flexion. Mais les lignes directrices canadiennes ne considèrent pas la
flexion en plan comme un mode de rupture à évaluer puisque celui-ci est peu probable
comparativement à la rupture par flexion hors plan [Boutin, 2013a].
Les paramètres contrôlant la résistance du mur de maçonnerie à ces modes de rupture sont
la résistance en compression des blocs (f ′m), le ratio hauteur sur largeur du mur (ho/lw),
la présence d’efforts axiaux (P) et l’épaisseur du mur (t) [Lee et al., 2008].
Dans le cas particulier des cadres avec mur de remplissage, en fonction de la résistance du
cadre par rapport à celle du remplissage, on distingue différents modes de rupture en plan
pour le mur de remplissage. Tels qu’illustrés à la figure 2.6, la rupture peut provenir d’un
mécanisme de flexion pure (A), d’un mécanisme de glissement (B, D), d’un mécanisme de
tension diagonale (C), d’un mécanisme de compression diagonale (E) ou d’une combinaison
de mécanismes [Lee et al., 2008]. Dans ce cas précis, on a des interactions entre le mur et
le cadre et la friction ou l’interaction avec le cadre entre directement en jeu.
Figure 2.6 Modes de rupture en plan d’un mur de remplissage de maçonnerie
non armée [Lee et al., 2008]
Les modes de rupture hors-plan
Le mode de rupture d’un mur de maçonnerie chargé latéralement dans la direction hors-
plan dépend des conditions aux appuis du mur et de la charge verticale supportée. On
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observe deux types de mécanismes de ruine qui sont le mécanisme de rupture par bascu-
lement en porte-à-faux et le mécanisme de rupture par balancement des segments [Meisl
et al., 2007]. Le mécanisme de rupture par basculement en porte-à-faux intervient en l’ab-
sence d’un système de retenue latérale reliant le sommet du mur aux éléments structuraux
(manque d’ancrage). Le mécanisme de rupture par balancement des segments intervient
lorsque le mur est retenu latéralement à son sommet et que le système de retenue latérale
a été conçu afin de résister aux efforts latéraux prescrits par le Code National du Bâtiment
du Canada (CNBC). Ces mécanismes sont présentés à la figure 2.7.
 
Figure 2.7 Modes de rupture hors-plan : (a) Rupture en porte-à-faux (b) Rup-
ture poutre [Meisl et al., 2007]
Les lignes directrices canadiennes considèrent l’évaluation de la vulnérabilité hors-plan du
mur de maçonnerie par l’utilisation de rapports hauteur sur épaisseur limites variant selon
la zone sismique déterminée dans le CNBC.
Les ruptures liées à la connexion diaphragme-mur
Cette rupture peut être liée à l’absence de connexion entre les murs porteurs en MNA et les
poutres supportant le plancher et le toit de la structure. Ces poutres sont ainsi simplement
appuyées sur le mur de maçonnerie et sans connexion permettant d’assurer la cohérence
des déplacements du système de reprise des charges gravitaires et du mur porteur : le
mur de maçonnerie agit comme une poutre en porte-à-faux. Cette absence de connexion
rigide peut entraîner le glissement des poutres hors de leurs appuis et l’effondrement de la
structure de plancher tel qu’illustré à la figure 2.8.
Figure 2.8 Rupture par manque d’ancrage [FEMA, 2009]
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La rupture peut également survenir en raison d’un ancrage insuffisant en cas de séisme : la
rupture est possible au niveau de l’ancrage, au niveau du mur par perforation des blocs de
maçonnerie au niveau de la connexion ou encore par rupture en cisaillement du mortier.
C’est ce qu’a d’ailleurs observé Ingham lors du séisme de Christchurch (de magnitude 6.3)
en 2011 [Ingham et al., 2011]. Pour évaluer le risque de ce mode de rupture, il faut d’abord
identifier l’ancrage permettant la connexion entre le mur et le diaphragme puis évaluer sa
résistance par rapport à l’effort sismique.
Les Lignes directrices visant l’évaluation sismique des bâtiments existants [Allen et al.,
1993] prévoient des considérations pour la vérification des ancrages dans la maçonnerie :
l’ancrage doit résister à l’effort provenant du diaphragme soit par traction à l’équation
(2.10) ou par cisaillement à l’équation (2.11).
Vp = 2.5v
′Wn (2.10)
Vs = min{v′Wd/2; vuD} (2.11)
Avec Wn le poids tributaire du mur, Wd la charge permanente tributaire du diaphragme,
vu la résistance unitaire au cisaillement du diaphragme et D la hauteur du diaphragme.
v′ est le rapport de vitesse réelle calculé à l’équation (2.12) : il dépend du rapport de
vitesse de la zone v, du coefficient de priorité I et d’un facteur de fondation F donnés
dans le CNBC 1990.
v′ =
v.I.F
1.3
≤ 0.4I (2.12)
Pour le calcul de la résistance à l’arrachement de l’ancrage dans le mur de maçonnerie, les
Lignes directrices visant l’évaluation sismique des bâtiments existants ne donnent pas de
méthode de calcul. On utilise alors l’équation (2.13) proposée dans le FEMA 302 [FEMA,
1997] pour la traction dans un bloc plein de maçonnerie où la résistance de l’ancrage est
déterminée selon l’aire d’un cône de cisaillement Ap, la résistance en compression de la
maçonnerie f ′m (en psi) et un facteur φ de 0.5 pour la pondération de la résistance de la
maçonnerie. La résistance de l’ancrage est alors déterminée comme étant la valeur la plus
faible entre Ba et la résistance de la barre d’ancrage en traction.
Ba = 4φAp
√
f ′m (2.13)
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2.3.4 Modélisation du comportement des murs en maçonnerie
En plus des modes de rupture en plan et hors-plan présentés ci-dessous, il faut ajouter des
considérations au niveau de l’interaction avec les cadres structuraux telles que la création
de poteaux courts ou l’écrasement des coins. On rappelle que les murs de remplissage
entraînent une augmentation de la rigidité dans la structure. D’après [Paulay et Priestley,
1992], une séparation entre le cadre et le mur se produit dans les zones en tension et une
diagonale de compression reprend alors seule les efforts à 50% de la résistance ultime en
cisaillement du mur de remplissage. Ainsi pour la modélisation des murs de maçonnerie
lors de l’analyse dynamique de bâtiment, il est recommandé de considérer le mur comme
étant un contreventement par bielle de compression équivalente. Pour obtenir les périodes
fondamentales d’un bâtiment avec des murs de maçonnerie, le système doit être considéré
au moment de la séparation des coins en tension du cadre. Ce qui implique de considérer
une bielle de compression diagonale rotulée pour représenter chacun des murs [Paulay
et Priestley, 1992]. On retrouve dans la littérature différentes méthodes permettant de
déterminer la largeur de la bielle équivalente (Cf. figure 2.9).
Figure 2.9 Reprise des efforts latéraux par cadre avec mur de remplissage :
(a) Délamination dans les zones de tension [Amato et al., 2008] (b) Modèle
avec bielle de compression équivalente [Kodur et al., 1995] (c) Considération de
l’excentricité dans la bielle de compression [FEMA, 2000]
Bielle équivalente selon Stafford, Smith et Carter [Stafford Smith et Carter, 1969]
et Mainstone [Mainstone, 1974]
Les équations (2.14) et (2.15) proposées considèrent un paramètre λ qui lie la longueur de
contact α entre le mur et le cadre et la hauteur interétages du mur h.
La largeur de la bielle équivalente pour le calcul de la résistance peut être déterminée
à l’aide d’abaques dans [Stafford Smith et Carter, 1969] dépendant du rapport hauteur
sur largeur du mur, de λh et du rapport entre la charge diagonale appliquée et la charge
diagonale maximum du panneau.
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α
h
=
pi
2λh
(2.14)
λ = 4
√
Emurt sin 2θ
4EcadreIcolonneh′
(2.15)
Les paramètres Emur et Ecadre réfèrent alors au module d’élasticité du mur et du cadre
respectivement, Icolonne est l’inertie des colonnes formant le cadre et h′ la hauteur nette du
mur. La largeur t est l’épaisseur du mur de remplissage et θ l’angle de la bielle équivalente
par rapport à l’horizontale. λh est alors considéré comme un paramètre de rigidité relative.
Une simplification du calcul de la largeur de la bielle équivalente est ensuite proposée par
[Mainstone, 1974] pour relier la largeur de la bielle équivalente avec sa longueur, telle que
présentée à l’équation (2.16).
w = 0.175(λh)−0.4d (2.16)
Cette équation est généralement acceptée pour la détermination de la rigidité d’un cadre
et a été adoptée dans la prénorme FEMA 356 pour la réhabilitation des bâtiments [FEMA,
2000].
La norme CSA S304.1-04 sur le calcul des ouvrages en maçonnerie de [CSA, 2004b] adapte
également la méthode de [Stafford Smith et Carter, 1969] dans le calcul de la bielle équi-
valente. La norme spécifie que la présence d’ouverture dans le mur de remplissage n’est
pas permise et considère les longueurs de contact verticales et horizontales entre la bielle
et le cadre. Le calcul des longueurs de contact adaptées de l’équation (2.14) est présenté
aux équations (2.17) et (2.18).
αh =
pi
2
4
√
4EcadreIcolonneh
Emurte sin 2θ
(2.17)
αL = pi
4
√
4EcadreIcolonnel
Emurte sin 2θ
(2.18)
Avec :
θ = tan−1(
h
l
) (2.19)
24 CHAPITRE 2. ÉTAT DE L’ART
Le paramètre l représente la distance entre les axes des colonnes formant le cadre et te
représente la largeur effective du mur de maçonnerie variant de la largeur des parois d’un
bloc vide jusqu’à la largeur complète du bloc rempli de coulis.
Ce calcul diffère du [FEMA, 2000] en négligeant l’équation de [Mainstone, 1974]. La largeur
de la bielle équivalente est alors déterminée à l’aide de l’équation (2.20)
w =
√
α2h + α
2
L (2.20)
Où l’épaisseur du mur te est alors considérée comme étant la somme des épaisseurs des
parois exposées pour les blocs creux ou la largeur totale du mur pour les blocs de maçon-
nerie plein ou remplis de coulis.
Des modifications supplémentaires ont été apportées aux équations de Stafford-Smith et
de Mainstone. Pour tenir compte de la relation non-linéaire entre la rigidité du cadre avec
mur de remplissage et le déplacement, la largeur pour la bielle de compression en fonction
du paramètre de longueur de contact λ et d’un coefficient C dont les valeurs dépendent
du déplacement latéral du cadre [Flanagan et Bennett, 1999]. Selon [Amato et al., 2008],
les équations de Stafford-Smith et Mainstone ne prennent pas en considération les effets
d’une charge axiale sur le système cadre-mur ni le chargement de la bielle équivalente qui
est directement dans l’axe rejoignant les noeuds aux extrémités opposées du cadre. Dans
la réalité, le délaminage des zones en tension entraîne une excentricité de la bielle par
rapport à cet axe. La méthode de Mainstone ne considère pas non plus la déformation
hors-plan de la maçonnerie (lié au coefficient de Poisson ν) qui entraîne une augmentation
de zone de contact en compression. [Amato et al., 2008] ont alors développé des équations
permettant d’obtenir la largeur de bielle w en tenant compte de la déformation causée par
la force verticale sur le cadre.
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Bielle équivalente selon Paulay et Priestley [Paulay et Priestley, 1992]
L’équation (2.21) tirée de [Paulay et Priestley, 1992] propose une valeur conservatrice de la
largeur w de la bielle basée sur la longueur de la diagonale d. Cette valeur, proposée pour
le dimensionnement, surestime la rigidité du cadre et par conséquent, la réponse sismique
du bâtiment.
w = 0.25d (2.21)
Méthode du US Army Corps of Engineers [Al-Chaar, 2002]
Le US Army Corps of Engineers (USACE) adopte également les équations de Stafford-
Smith et de Mainstone pour leur précision et leur consistance dans la prédiction du com-
portement en plan des murs de remplissage dans [Al-Chaar, 2002]. Cette méthode prend
en compte l’excentricité de la bielle équivalente tel que proposé par [Amato et al., 2008] et
considère un facteur de réduction pour intégrer l’endommagement du mur et la présence
d’ouvertures au calcul de la largeur de la bielle équivalente.
L’excentricité de la bielle est alors calculée à partir de la largeur obtenue à l’équation
(2.16) en prenant :
lcolonne =
a
cos θcolonne
(2.22)
tan θcolonne =
h− a
cos θcolonne
l
(2.23)
Les ouvertures sont considérées avec un facteur de réduction (R1)i calculé à l’aide de
l’équation (2.24).
R1 = 0.6(
Aouverture
Amur
)2 − 1.6(Aouverture
Amur
) + 1 (2.24)
Cette réduction n’est cependant pas représentative de la répartition des contraintes dans
le mur de remplissage et l’analyse par éléments finis est recommandée pour l’étude des
effets locaux. Si l’aire d’une ouverture est supérieure à 60% de l’aire totale du mur, il est
recommandé de négliger la participation du mur dans la rigidité du bâtiment.
Pour l’endommagement, on considère un facteur de réduction (R2)i défini au tableau 2.2.
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Tableau 2.2 Facteur de réduction pour l’endommagement en plan
(R2)i selon le type d’endommagement en plan
h/t Modéré Majeur
≤ 21 0.7 0.4
>21 Réparations requises
Tout mur possédant un rapport hauteur sur épaisseur de plus de 21 et présentant de
l’endommagement doit alors être considéré comme nécessitant des réparations. Un mur ne
présentant pas d’endommagement obtient alors un facteur (R2)i égal à 1.
Enfin, la largeur de la bielle équivalente est modifiée pour considérer l’effet des facteurs
de réduction tel que présenté à l’équation (2.25).
wred = w(R1)iw(R2)i (2.25)
2.3.5 Représentation de la non linéarité de la maçonnerie
Pour modéliser la non linéarité des éléments de béton, un moyen assez simple et efficace
est l’utilisation des rotules plastiques ponctuelles aux extrémités de poutres et colonnes. À
ces rotules plastiques peuvent s’ajouter un ressort rotationnel de cisaillement non-linéaire.
Parmi les modèles hystérétiques des matériaux non-linéaires les plus reconnus, on note ceux
de Takéda et Fukada ; ces modèles sont applicables au béton et à représentation bilinéaire
ou trilinéaire. Les relations forces-déformation du FEMA 356 [FEMA, 2000] décrivant le
comportement non-linéaire des éléments de béton armé correspondent au modèle Takéda
et ne présente que la zone en compression.
Dans notre étude, pour modéliser le comportement non-linéaire de la maçonnerie, nous
choisirons un modèle simple de comportement qui sera présenté au chapitre 4.
CHAPITRE 3
ÉTUDE DE LA VULNÉRABILITÉ SISMIQUE
DES ÉCOLES AU QUÉBÉC
Certaines méthodes d’évaluation ont été développées et mises en oeuvre spécifiquement
pour les écoles. On présente ici quelques unes de ces études réalisées pour le Québec.
3.1 Généralité sur les études menées
La Colombie Britannique a été la première province au Canada à se lancer dans l’étude
de la vulnérabilité sismique des écoles.
Au Québec, [Tischer, 2012] a développé une méthode pour évaluer la vulnérabilité sismique
des écoles. La méthode est calquée sur le modèle fédéral FEMA 154, adaptée et modifiée
pour les spécificités de la sismicité de la province et des bâtiments scolaires étudiés.
Les écoles concernées par cette méthode sont des écoles secondaires avec une période de
vibration proche de 0,5s et l’accélération spectrale à 0,5s a été utilisée comme paramètre
d’aléa. On procède d’abord à un pointage de performance BSH (basic structural hazard)
qui est déterminé à partir des courbes de capacités de Hazus [FEMA, 2003] (comme pour
le FEMA 154) corrigées au moyen de mesures de vibrations ambiantes. Puis on vient
soustraire des pointages correctifs qui tiennent compte des paramètres influençant la per-
formance sismique tels que les irrégularités, le microzonage, le potentiel de cognement, etc.
Les courbes de capacité génériques utilisées sont relatives aux principaux types structu-
raux, les murs de cisaillement et les structures en béton avec remplissage en maçonnerie
non armée.
101 bâtiments scolaires ont été visités dont 70 considérés comme étant des refuges en cas
de séismes. De façon générale, les résultats obtenus montrent que la méthode proposée par
[Tischer, 2012] est plus conservatrice que celle du Manuel de sélection des bâtiments en
vue de leur évaluation sismique et est moins conservatrice que la méthode du FEMA 154
(qui est jugée pénalisante quant aux irrégularités verticales par [Tischer, 2012]).
[Mestar, 2014] a également développé une méthodologie de sélection (triage), à trois ni-
veaux, en amont de la procédure d’inspection pour identifier les bâtiments à inspecter
parmi le parc immobilier des écoles du Québec. En partant des 2714 bâtiments scolaires
27
28
CHAPITRE 3. ÉTUDE DE LA VULNÉRABILITÉ SISMIQUE DES ÉCOLES AU
QUÉBÉC
du réseau public de la province, il a pu écarter les bâtiments avec un risque faible parmi 4
groupes de priorité qu’il a défini. La procédure est conçue sous la forme d’un outil pour les
professionnels des commissions scolaires ou tout autre personnel technique [Mestar, 2014].
Les sections qui suivent font références notamment aux travaux de recherche de [Mestar,
2014] : Procédure multi-niveaux pour l’évaluation de la vulnérabilité sismique des écoles
dans l’Est canadien. Ils portent sur le portrait des bâtiments des écoles primaires de la
province du Québec en identifiant les différents types structuraux et architecturaux ainsi
que les risques associés.
3.2 Présentation des écoles au Québec
Le Québec compte environ 4283 institutions scolaires incluant les institutions publiques,
gouvernementales, privées (tous niveaux), les cégeps et universités, les institutions pour
adultes, les institutions professionnelles et les commissions scolaires (CS) des Amérindiens.
Une distribution des institutions scolaires de la province est présentée à la figure 3.1.
Figure 3.1 Distribution des institutions scolaires au Québec [Mestar, 2014]
D’après l’étude statistique effectuée par [Mestar, 2014], le réseau public de la province
compte 2714 bâtiments scolaires. Aussi plus de 50% des élèves de la province (excluant les
études supérieures) fréquentent les écoles primaires et 40% les écoles secondaires.
Certaines caractéristiques essentielles au développement de la procédure d’évaluation de
la vulnérabilité sismique ont pu être identifiées grâce à l’inventaire des bâtiments de la
province.
On peut citer leur localisation géographique : la grande majorité des écoles sont situées
au sud de la province le long de la vallée du Saint-Laurent et de la vallée de l’Outaouais,
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région à sismicité modérée avec une forte sismicité dans la région de Charlevoix [Mestar,
2014].
Pour les écoles primaires au Québec, les facteurs de vulnérabilité les plus importants qui
ont été retenues sont le niveau de conception sismique (relié à l’année de construction),
le type structural (identifiant le matériau et le système de résistance latéral) et le profil
architectural (mettant en évidence la récurrence de certaines irrégularités géométriques).
Il ressort que la construction des écoles se concentre autour des années 1950 à 1970 et la
majorité du parc écolier de la province du Québec (83%) a été construit avant 1970 [Mestar,
2014]. Ces écoles construites avant les années 1970 n’ont alors pas bénéficié des amélio-
rations en matière d’exigences parasismiques introduites dans le CNBC et les normes de
conception. La vulnérabilité des structures est ainsi fortement affectée par ces conditions.
L’étude comparative des valeurs de l’effort tranchant à la base des bâtiments à ossature
résistant aux moments en béton de deux étages menée par [Mitchell et al., 2010] confirme
une augmentation claire de l’effort sismique pour les systèmes conventionnels. [Brayard,
2008] estime que ce type de structure ainsi que les systèmes en bois et ceux des murs de
cisaillement ont été les plus utilisés dans la construction des bâtiments entre 1950 et 1970.
Aussi, les écoles de type 3 dit à ossature en béton armé (OBM) pour la plupart construites
avant 1970 sont considérées comme étant vulnérables aux séismes et sont souvent consti-
tuées de cadres résistants dans une seule direction : la structure peut être plus flexible,
donc résistante aux efforts sismiques dans la direction la plus faible ce qui provoque d’im-
portants dommages aux éléments non structuraux, même dans le cas de séismes de faible
intensité [Mestar, 2014]. On note également l’utilisation de maçonnerie non armée pour
le remplissage des cadres d’extrémité sur le côté transversale. Ces caractéristiques aug-
mentent le risque de rupture hors du plan de ces éléments [Mestar, 2014].
Les écoles primaires de la province comptent des activités de types différents et par consé-
quent les bâtiments sont irréguliers en forme, en plan et en élévation à la fois. Cette
irrégularité géométrique s’accompagne d’une irrégularité structurelle, une caractéristique
contribuant à la vulnérabilité sismique.
Pour les établissements avec gymnases, les gymnases peuvent génèrer une différence de
hauteur entre les étages et s’ils font partie de l’ensemble structural, cela augmente la flexi-
bilité de la structure et donc la torsion en augmentant les déplacements. Ce qui présente
un risque inévitable en cas d’effondrement du remplissage de maçonnerie non armée sou-
vent utilisé dans les gymnases.
Les bâtiments des écoles primaires comportent aussi de larges baies (pour aménager les
corridors et les salles de classe), ces grandes portées et larges ouvertures causent une di-
minution de la section transversale nette des murs porteurs en maçonnerie non armée, et
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de ce fait leur affaiblissement face aux efforts latéraux dus aux secousses sismiques.
Dans le cas des ossatures en béton armé ou en acier, ces larges baies impliquent des cadres
plus flexibles et des déplacements inter-étages plus importants pouvant mener à des dom-
mages aux éléments non-structuraux par des séismes faibles à modérés [Mestar, 2014].
Les écoles primaires comportent très souvent de larges fenêtres (pour fins d’éclairage des
salles d’enseignement) situées vers les bords extérieurs des écoles. Cet agencement peut
causer des irrégularités en plan et donc générer de la torsion en cas de remplissage en
maçonnerie (structures résistant aux moments).
Il peut arriver qu’un bâtiment comporte plusieurs blocs et si deux blocs juxtaposés dans
un bâtiment ne sont pas suffisamment éloignés ou que le joint n’est pas un matériau ab-
sorbant le choc, on peut avoir un effet de cognement. En effet, les blocs risquent de se
heurter pendant une secousse sismique et causer des dommages locaux qui peuvent mener
à la ruine totale du bâtiment par un effet « cascade » (selon l’intensité du séisme et de la
disposition des bâtiments). Cette séparation n’est pas toujours conforme ou est inexistante
dans la majorité des écoles construites avant 1970 [Mestar, 2014].
3.3 Principes généraux et concept de la procédure à 3
niveaux
La figure 3.2 ci-dessous illustre l’approche progressive à 3 niveaux développé par [Mestar,
2014]. Elle est basée sur la définition du risque sismique (R) qui fait intervenir l’aléa (RG),
incluant l’aléa sismique et les effets de site de nature géologique et géotechnique, la vul-
nérabilité des bâtiments (RB) exposés au séisme et les conséquences (RC) des dommages
structuraux potentiels et sur les aspects socio-économiques.
Cette procédure repose sur les données théoriques issues de la revue de littérature et des
données spécifiques disponibles sur les bâtiments scolaires de la province. Ces données
sont ensuite organisées selon 3 niveaux d’évaluation en fonction du contexte d’application
(province, commission scolaire et bâtiment spécifique) et de l’information disponible. Le
risque relatif entre les différentes écoles se précise à chaque niveau de précision croissante.
La procédure est alors raffinée au fur à mesure (du niveau 1 au niveau 3) afin de confirmer
et compléter l’information. Les méthodes de sélection quant à elles sont les méthodes
d’évaluation les plus favorisées lorsqu’on veut évaluer un grand nombre de bâtiments mais
le résultat obtenu n’est pas optimal.
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Figure 3.2 Description de la procédure à 3 niveaux [Mestar, 2014]
Ainsi, les bâtiments sont assignés à l’un des quatre groupes de priorité suivants aux niveaux
d’évaluation N1 et N2 :
- Groupe G4 : Écoles jugées à risque très faible et pouvant être « écartées » de la liste
des priorités d’évaluation avant le passage au niveau N2.
- Groupe G3 : Écoles jugées à priorité d’évaluation faible qui doivent passer par le
niveau N2 pour déterminer si un passage au niveau N3 est nécessaire.
- Groupe G2 : Écoles jugées à priorité d’évaluation modérée qui doivent aussi passer
par le niveau N2 pour déterminer si un passage au niveau N3 est nécessaire.
- Groupe G1 : Écoles jugées à priorité d’évaluation élevée et nécessitant une évalua-
tion de niveau N3 individuelle par inspection et éventuellement analyse structurale
détaillée.
Évaluation préliminaire de niveau 1 (N1)
L’évaluation de niveau 1 (N1) permet d’identifier les écoles présentant peu de risque (aléa
faible ou écoles très récentes) grâce aux données disponibles pour les écoles du réseau
public (primaire et secondaire).
La taille de l’échantillon est à l’échelle de la province et on s’intéresse aux 2714 bâtiments
scolaires publics de niveau primaire. Les paramètres sélectionnés sont l’aléa sismique (AS)
défini au CNBC par les valeurs d’accélération spectrale Sa(0, 2s) à l’emplacement de chaque
bâtiment, l’année de construction (AC), indiquant le niveau de conception parasismique
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d’une structure et le nombre d’élèves (NE) traduisant les conséquences des dommages
éventuels.
Évaluation intermédiaire de niveau 2 (N2)
L’évaluation de niveau 2 (N2) considère les écoles qui présentent un risque modéré ou élevé
et utilise des données sur la catégorie d’emplacement (microzonage) et l’observation d’ir-
régularités géométriques en plan et en élévation, indicateurs d’irrégularités structurelles.
L’étude a concernée la commission scolaire de Montréal.
Évaluation de niveau 3 (N3)
L’évaluation de niveau 3 (N3) est une inspection visuelle permettant d’appliquer une
méthode de pointage tel que celle de [Tischer, 2012] ou encore du CNRC [Allen et al.,
1993] afin de prioriser les bâtiments nécessitant une analyse structurale.
CHAPITRE 4
DÉVELOPPEMENT DES MODÈLES NUMÉ-
RIQUES SUR OPENSEES
4.1 Description des bâtiments génériques retenus pour
l’étude
Tel qu’illustré dans les sections précédentes, les bâtiments scolaires avec cadre en béton
armé et comportant de la maçonnerie non armée font partie des types de structure iden-
tifiés comme étant les plus vulnérables au séisme et doivent alors faire l’objet d’analyse
structurale plus approfondie.
C’est ce type de structure que nous avons retenu pour notre étude.
De plus, il a également été démontré que certains paramètres telle que l’irrégularité en
plan de la structure influencent également la réponse sismique des écoles. La présence de
cette irrégularité en plan fera également l’objet d’une étude.
4.1.1 Caractéristiques
Deux écoles types ont été retenues pour effectuer l’analyse dynamique. Elles répondent
aux caractéristiques des écoles faisant partie du groupe prioritaire G1 dans la classification
de [Mestar, 2014] devant être soumises à des analyses dynamiques.
- La première école est un bâtiment dit régulier : C’est un bâtiment de deux étages
dont la géométrie est très proche de l’École primaire Ste-Anne à Sherbrooke avant
son agrandissement et typique des constructions des années 1956. La structure du
bâtiment est faite de cadre en béton armé et les murs de remplissage sont constitués
de MNA. La figure 4.1 présente la géométrie générale de l’école. La géométrie en
plan du bâtiment prend la forme d’un rectangle. Les murs extérieurs du bâtiment
sont constitués de blocs de béton de mâchefer de 100mm et 200mm. Les murs de
remplissage sont constitués de blocs de terra cotta de 100mm, 150mm et 200mm.
On a un grand nombre d’ouvertures dans les murs de remplissage de l’école.
- La deuxième école est un bâtiment dit irrégulier : Il s’agit du bâtiment régulier
mais cette fois-ci, on considère la présence d’un gymnase. L’irrégularité en plan
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considéré lui confère une forme en L. Le gymnase occupe 2 niveaux. La figure 4.2
présente la géométrie générale du bâtiment irrégulier, le volume plus foncé représente
le gymnase.
Figure 4.1 Façade du bâtiment régulier
Figure 4.2 Façade du bâtiment irrégulier
4.1.2 Propriétés des matériaux
Les propriétés des matériaux retenues pour l’analyse sont présentés dans le tableau 4.1.
Le module d’élasticité de la maçonnerie peut être estimé par l’équation (4.1) proposée par
[CSA, 2004a]. Il faut alors connaître la résistance en compression de la MNA qui est diffi-
cile à déterminer de façon précise sans procéder à des essais destructifs. Dans notre étude,
nous avons fixé la valeur du module élastique à 9500MPa et nous utilisons l’équation 4.1
pour déterminer la résistance en compression de la MNA. Toutefois la valeur de Em ne
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Tableau 4.1 Propriétés des matériaux
Élément Matériaux E (MPa) ρ (kg/m3) G (MPa)
Maçonnerie Terra cotta 9500 813 −
Cadre Béton armé 20474 − 21000
doit pas dépasser 20000MPa.
Em = 850 ∗ f ′m (4.1)
Comme indiqué, la MNA peut avoir un comportement linéaire ou un comportement non-
linéaire. Le comportement linéaire de la MNA est présenté à la figure 4.3 (a) et le com-
portement non-linéaire à la figure 4.3 (b).
Figure 4.3 Courbe contrainte-déformation de la MNA (a) comportement li-
néaire (b) comportement non-linéaire
4.2 Considérations de la modélisation
4.2.1 Hypothèses de la modélisation
Certaines hypothèses ont été considérées pour la modélisation des écoles et l’étude para-
métrique. Elles sont indiquées ci-dessous :
- La base des colonnes est encastrée
- Les niveaux agissent comme des diaphragmes rigides en plan et flexibles dans la
direction normale au plan
- Les connexions de la structure de béton armé sont de type moment-résistant
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- La méthode des bielles équivalentes simples est employée pour modéliser la MNA et
les bielles sont rotulées à leurs extrémités
- Afin de limiter les variables de l’étude, les murs de MNA ont les mêmes propriétés
et s’élèvent sur la hauteur totale des cadres structuraux
- Les charges permanentes sont les seules charges considérées
- On suppose que la structure en béton armé est non endommagée. Seule la MNA
peut avoir un comportement non-linéaire.
4.2.2 Paramètres géométriques de la modélisation bielle
Au chapitre 2, nous avons présenté différentes méthodes permettant de déterminer la
largeur des bielles équivalentes. Dans le cadre de ce projet, nous avons retenu celle présentée
par [Al-Chaar, 2002].
Ce choix est aussi retenu par [Langlais-Riou, 2014] et [Boutin, 2013a] dans leur étude.
En effet, la méthode décrite par [Al-Chaar, 2002] est basée sur celle de [Stafford Smith et
Carter, 1969] qui semble être la plus discutée dans la littérature et cette méthode permet
également de prendre en compte les ouvertures dans les murs de remplissages qui sont très
nombreuses pour les écoles considérées. Cependant pour l’étude, nous ne considérons pas
l’excentricité des bielles.
4.3 Présentation du logiciel OpenSees
Le logiciel retenu pour ce projet de recherche est le logiciel OpenSees (The Open System for
Earthquake Engineering Simulation) qui a été développé pour l’élaboration de simulations
de systèmes structuraux et géotechniques dans le cadre d’études en génie parasismique.
Il a été conçu en 1997 à partir des recherches du centre Pacific Earthquake Engineering
Research Center (PEER) et est également rattaché au réseau Network for Earthquake
Engineering Simulation (NEES).
OpenSees permet de simuler n’importe quel comportement d’un système linéaire ou non-
linéaire sous l’effet de charges statiques ou dynamiques en utilisant la méthode des éléments
finis. Il s’agit d’un code ouvert permettant à toute personne de créer ses propres fichiers
d’entrée pour modéliser un élément, une section, un matériau ou encore des outils d’ana-
lyse.
Il est très rapide, stable et efficace dans la résolution de grands modèles (cadre à plusieurs
étages), ce qui n’est pas toujours le cas avec d’autres logiciels non-linéaires. Le logiciel
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OpenSees a été privilégié à d’autres logiciels car il permet de modéliser le comportement
non-linéaire de la maçonnerie. Il permet une implémentation des modèles de comportement
des matériaux. Il dispose aussi d’une multitude d’outils et de commandes de modélisations
utiles pour les analyses paramétriques. Il est donc parfait pour une étude paramétrique
du comportement global de la structure (exécutions multiples de type batch processing) :
les modèles permettent de faire varier les paramètres susceptibles d’influencer le compor-
tement de la structure.
Les modélisations sont écrites à partir du langage de programmation Tcl (Tool Command
Language) basé en autre sur des chaines de caractères et des structures de contrôle basiques
(if, while, for, etc.). Les simulations s’établissent en 3 étapes :
- Modélisation (Domain) : créer des points, des éléments, des charges, des contraintes,
. . .
- Analyse (Analysis) : établir une procédure d’analyse
- Informations restituées (Recorder) : spécifier ce qu’on veut surveiller durant l’ana-
lyse.
OpenSees est un outil puissant pour la simulation numérique de systèmes non-linéaires
grâce à sa bibliothèque de matériaux, éléments et commandes d’analyse. On peut choisir
séparément l’élément en « section » et le comportement du matériau associé mais aussi
détailler la modélisation de façon précise et indépendamment de chaque constituant. On
associe les combinaisons d’efforts selon la composante de l’élément :
- combinaison force-déformation au niveau de l’élément,
- combinaison moment-courbure au niveau de la section,
- combinaison contrainte-déformation au niveau de la fibre.
4.4 Modèles des bâtiments génériques sur Opensees
Les commandes présentées ci-dessous ont permis de générer les modèles des deux écoles
génériques.
Noeuds
La commande node permet de générer les noeuds des modèles. La commande fix permet la
restriction de leurs degrés de liberté (par exemple l’encastrement à la base des colonnes).
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La commande rigidDiaphragm permet de définir le comportement de diaphragme rigide
des planchers et des toits.
Masse
La commande mass génère la masse de la dalle de béton et des murs de MNA qui est
répartie par aire tributaire aux noeuds des éléments.
Éléments
La commande elasticBeamColumn permet de modéliser les poutres et les colonnes par des
éléments poutres qui respectent le comportement élastique des éléments sans endomma-
gement.
Les bielles équivalentes des murs de MNA sont modélisées par deux éléments treillis po-
sitionnés à la façon d’un X et définis par la commande truss. Les éléments treillis sont
modélisés par un matériau uniaxial (élastique mais aussi élasto-plastique pour une étude
comparative).
La commande geomTrans Linear permet la transformation géométrique des éléments en
coordonnées globales ainsi que la définition de la longueur des extensions rigides (calculée
par une moyenne des dimensions des éléments connexes influençant la connexion).
La figure 4.4 présente le modèle du bâtiment régulier en présence de la MNA. Les diago-
nales en X représentent la MNA.
La figure 4.5 présente le modèle du bâtiment régulier en présence de la MNA. Les diago-
Figure 4.4 Modèle du bâtiment régulier avec MNA
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nales représentent la répartition de la MNA dans la structure.
Figure 4.5 Modèle du gymnase avec MNA
4.5 Validation des modèles
Après avoir modélisé les deux bâtiments et avant de procéder à toute analyse, nous avons
d’abord déterminer la période fondamentale de chaque bâtiment sur Opensees. Les valeurs
obtenues ont été comparées avec l’équation de [Tischer et al., 2012].
Les deux bâtiments ont également été modélisés sur le logiciel SAP2000, nous avons regardé
les deux premières périodes afin de valider la modélisation sur Opensees.
Pour le bâtiment régulier, les résultats obtenus sont présentés au tableau 4.2.
Tableau 4.2 Deux premières périodes du bâtiment régulier
Em (MPa) Période Deuxième
fondamentale période
T1 (s) T2 (s)
9500 (OS) 0.1741 0.1442
9500 (SAP2000) 0.1604 0.1335
40
CHAPITRE 4. DÉVELOPPEMENT DES MODÈLES NUMÉRIQUES SUR
OPENSEES
Pour le bâtiment irrégulier, les résultats obtenus sont présentés au tableau 4.3.
Tableau 4.3 Deux premières périodes du bâtiment irrégulier
Em (MPa) Période Deuxième
fondamentale période
T1 (s) T2 (s)
9500 (OS) 0.1520 0.1440
9500 (SAP2000) 0.1450 0.1320
D’après l’étude de [Langlais-Riou, 2014], la période fondamentale obtenue pour l’école
Ste-Anne est présentée au tableau 4.4.
Tableau 4.4 Période fondamentale de l’école Ste-Anne [Langlais-Riou, 2014]
Em (MPa) Période)
fondamentale
T1 (s)
9500 (OS) 0.1828
Aussi, d’après l’équation de [Tischer et al., 2012], les bornes inférieure et supérieure pour
la période d’un cadre en béton armé comportant de la maçonnerie comme mur de rem-
plissage sont indiquées au tableau 4.5.
Tableau 4.5 Période fondamentale d’un bâtiment de hauteur hn [Tischer et al.,
2012]
Données Valeurs
hn (m) 7.24 (s)
Tainf (s) 0.1240
Tasup (s) 0.1850
Pour les premiers modes, les périodes obtenues pour les deux bâtiments vérifient les in-
égalités proposées par [Tischer et al., 2012].
Le premier mode étant le plus représentatif du comportement de ces types de bâtiment,
nous avons comparé les périodes fondamentales obtenues. Entre la modélisation sur Open-
sees et SAP2000, on constate des erreurs relatives de 7.8% pour le bâtiment régulier et de
4.6% pour le bâtiment irrégulier.
Ces erreurs restent raisonnables, les modèles Opensees sont alors conservés pour la suite
des analyses. Les analyses réalisées au chapitre 5 sont effectuées à l’aide du logiciel Open-
sees.
CHAPITRE 5
PRÉSENTATIONS DES ANALYSES ET DES
RÉSULTATS DE L’ÉTUDE
5.1 Plan d’analyse
5.1.1 Plan expérimental
Dans le cadre de l’analyse, nous avons pris en compte la forme du bâtiment (présence
ou non de gymnase), les différentes catégories de sol (A, B, C, D et E) ainsi que le type
de structure (cadre en béton armé ou cadre en béton armée avec mur de remplissage en
MNA).
La figure 5.1 présente le plan expérimental de l’analyse. Au total nous avons effectué 60
analyses sur Opensees (en considérant les deux directions principales du séisme).
Figure 5.1 Plan expérimental pour l’analyse dynamique
Dans chaque analyse, nous présentons le cisaillement à la base de la structure et le dé-
placement du toit. Le déplacement du toit est enregistré au point indiqué en rouge aux
figures F.1 et F.2 (cf. Annexe F).
Pour l’étude, nous avons considéré l’enregistrement des accélérogrammes du séisme Sa-
guenay du 25 Novembre 1988.
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Les spectres ont d’abord été transformés de l’enregistrement au roc pour un site de ca-
tégorie C. La transformation des signaux pour chacune des catégories de site a été faite
avec le programme Shake 2000 et basée sur un sol homogène de 30 mètres (divisé en 10
couches), avec une vitesse de cisaillement moyenne uniforme pour un sol de catégorie de
C. Un amortissement de 5% a été considéré. Par la suite, les spectres ont été décomposés
selon les deux directions principales. Enfin, les spectres ont été calibrés sur le CNBC pour
Montréal. Ces données sont extraites du mémoire de [Boutin, 2013b].
La figure 5.2 ci-dessous présente les accélérogrammes du séisme du Saguenay tirés du mé-
moire de [Boutin, 2013b] et retenus pour l’analyse dynamique.
Le contenu fréquentiel de chaque spectre a également été calculé par la Transformée de
Fourier Rapide sous Excel. Les résultats sont présentés à la figure 5.3. Le contenu fréquen-
tiel et énergétique de ce séisme est typique de l’Est canadien : il est important en hautes
fréquences.
5.1.2 Justification de l’analyse "time-history"
L’analyse pushover est une méthode rationnelle qui a été développée et permet d’obtenir
des résultats fiables de la réponse de la structure par une méthode applicable au quoti-
dien. Il s’agit d’une analyse non-linéaire statique sous une charge en croissance. Elle est
simple et permet d’estimer la capacité en résistance post-élastique sous des chargements
prédéfinis d’une structure qui vibre surtout dans le premier mode.
Malheureusement, cette analyse ne reproduit pas fidèlement l’action sismique puisque les
charges ne sont pas dynamiques, mais plutôt statiques. De plus, le chargement est appliqué
au haut du bâtiment en tant que charge ponctuelle, au lieu de solliciter la structure à sa
base sous forme d”accélération.
Pour l’étude détaillée d’un bâtiment particulier, l’analyse temporelle est la méthode re-
connue et préconisée pour obtenir avec précision la réponse de la structure à des enregis-
trements de mouvements de sol, qu’ils soient réels ou synthétiques. Cette méthode s’avère
être très complexe et donc pas réaliste pour une analyse préliminaire de la capacité d’un
bâtiment existant par exemple.
C’est pourquoi nous avons décidé d’effectuer une analyse temporelle sur des écoles géné-
riques considérées comme les plus vulnérables au séisme suite à une procédure d’évaluation
des écoles à Montréal.
Nous présentons dans la suite les résultats de l’analyse dynamique à savoir les modes
propres, le déplacement du toit et le cisaillement à la base pour chaque structure.
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Figure 5.2 Accélérogrammes du Saguenay (Chicoutimi Nord) dans les 2 direc-
tions principales et selon les 5 classes de sol [Boutin, 2013b]
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Figure 5.3 Contenu fréquentiel des accélérogrammes du Saguenay (Chicoutimi
Nord) dans les 2 directions principales et selon les 5 classes de sol
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5.2 Présentation des résultats
Dans notre étude nous sommes en phase d’évaluation, pour les différentes analyses nous
présentons alors les valeurs nominales.
Dans le cas d’un design, les valeurs obtenues de l’analyse dynamique devraient être modi-
fiées selon les exigences du CNBC-10 : la modification dépend de la valeur du cisaillement
calculée d’après la méthode statique équivalent et du rapport IE
RdRo
(Cf. [CNRC/IRC,
2010]).
Les résultats présentés dans cette section sont issus des analyses sur le logiciel Opensees.
5.2.1 Bâtiment régulier
Analyse modale
L’analyse modale sur le bâtiment régulier a donné les résultats indiqués au tableau 5.1.
Nous ne présentons que les 8 premières périodes pour les configurations du bâtiment (sans
MNA, avec MNA à comportement linéaire et avec MNA à comportement non-linéaire).
Les 2 premiers modes dans chaque cas sont des modes de flexion.
On remarque de façon générale que le modèle de bâtiment comportant de la MNA linéaire
est plus rigide que le modèle de bâtiment sans MNA. En comparant les premières périodes,
on peut dire que la MNA définie avec un comportement linéaire apporte à la structure 4
fois plus de rigidité.
En introduisant une non linéarité dans le comportement de la maçonnerie, la structure
devient plus flexible, ce qui est tout à fait prévisible. Par contre, en supposant un compor-
tement non-linéaire de la MNA, on se rapproche d’un modèle de bâtiment avec uniquement
les cadres en béton.
Tableau 5.1 8 premières périodes propres du bâtiment régulier
Période Sans MNA Avec MNA Avec MNA
linéaire non-linéaire
T1 0.6987 0.1740 0.7169
T2 0.5789 0.1442 0.5936
T3 0.4618 0.1171 0.4750
T4 0.2544 0.0848 0.2550
T5 0.1888 0.0796 0.2034
T6 0.1591 0.0740 0.1729
T7 0.1554 0.0710 0.1660
T8 0.0922 0.0640 0.0929
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Réponse dynamique : déplacement du toit et cisaillement à la base
La réponse dynamique des structures est analysée en utilisant le logiciel OpenSees. La ma-
trice d’amortissement est évaluée en utilisant la combinaison de Rayleigh avec une valeur
fixe du pourcentage d’amortissement égale à 5%.
Pour la résolution numérique de l’algorithme, les méthodes directes d’intégration tempo-
relles sont privilégiées. En effet ces méthodes s’appliquent aussi bien pour des systèmes
linéaires que non-linéaires et peuvent être considérées comme les seules méthodes générales
de calcul de la réponse des systèmes dynamiques à des charges arbitraires [Paultre, 2005].
La méthode de l’accélération moyenne de Newmark est retenue pour l’intégration numé-
rique pas à pas dans le temps du système d’équations d’équilibre dynamique. L’algorithme
d’intégration de Newmark pour les systèmes linéaires et les systèmes non-linéaires est pré-
senté respectivement au chapitre 9 et au chapitre 10 du livre de Dynamique des structures
de [Paultre, 2005].
Nous avons également utilisé la méthode itérative de Newton pour réduire l’erreur pour un
système constitué de matériau dont le comportement est non-linéaire. L’algorithme d’in-
tégration de Newmark avec réduction de l’erreur par la méthode de Newton est présenté
au chapitre 10 du livre de Dynamique des structures de [Paultre, 2005].
Résultats sans maçonnerie
On considère que le bâtiment est constitué uniquement de cadres en béton sans murs de
remplissage en MNA. Le bâtiment est alors modélisé par une structure à ossature en béton
armé.
Les historiques du déplacement du toit pour le bâtiment régulier sont présentés à la figure
5.4 pour les différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accéléro-
gramme du Saguenay. Les observations suivantes peuvent être effectuées :
- De façon générale, le déplacement du toit augmente avec la catégorie de sol. Le
déplacement est amplifié pour des sols moins durs.
- En l’absence de MNA, les déplacements sont surestimés. Les larges baies dans le
bâtiment impliquent des cadres plus flexibles et donc des déplacements plus grands.
- Le bâtiment est plus rigide dans la direction N-S. Pour les différentes catégories de
sol, le déplacement du toit lorsque le bâtiment est excité dans la direction N-S est
moins important que dans la direction E-O.
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Figure 5.4 Historiques du déplacement du toit du bâtiment régulier sans MNA
sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
48
CHAPITRE 5. PRÉSENTATIONS DES ANALYSES ET DES RÉSULTATS DE
L’ÉTUDE
Figure 5.5 Historiques du cisaillement à la base du bâtiment régulier sans MNA
sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
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Les historiques du cisaillement pour le bâtiment régulier sont présentés à la figure 5.5
pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accélérogramme
du Saguenay. Les observations suivantes peuvent être effectuées :
- Le cisaillement à la base de la structure dépend également de la catégorie de sol, il
augmente généralement avec la catégorie de sol.
- Pour les différentes catégories de sol, le cisaillement à la base lorsque le bâtiment est
excité dans la direction N-S est aussi moins important que dans la direction E-O.
Résultats avec maçonnerie comportement linéaire
On considère que le bâtiment est constitué de cadres en béton avec murs de remplissage
en MNA à différents endroits. Le bâtiment est modélisé par une structure à ossature en
béton contreventée par des bielles positionnées à la façon d’un X. La courbe contrainte-
déformation de la maçonnerie est supposée linéaire, les propriétés sont indiquées à la figure
4.3 (a) et au tableau 4.1.
Les historiques du déplacement du toit pour le bâtiment régulier sont présentés à la figure
5.6 pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accélérogramme
du Saguenay. En plus de l’effet d’amplification des déplacements en fonction de la catégorie
de sol, on observe que :
- En prenant en compte la MNA, les déplacements sont considérablement réduits.
Les contreventements dans le bâtiment apportent une très grande rigidité dans la
structure et donc des déplacements très petits.
- Le bâtiment devient flexible dans la direction N-S. Pour les différentes catégories de
sol, le déplacement du toit lorsque le bâtiment est excité dans la direction N-S est
plus grand que dans la direction E-O. Ceci est dû à la répartition de la MNA dans
la structure.
Les historiques du cisaillement pour le bâtiment régulier sont présentés à la figure 5.7
pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accélérogramme
du Saguenay. On observe que :
- Le cisaillement à la base augmente en fonction de la catégorie de la sol tel que
attendu ; la catégorie de sol à un impact sur la réponse des structures comportant
de la MNA.
- Pour les différentes catégories de sol, le cisaillement à la base lorsque le bâtiment est
excité dans la direction N-S est plus petit que dans la direction E-O.
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Figure 5.6 Historiques du déplacement du toit du bâtiment régulier avec MNA
linéaire sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Sa-
guenay
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Figure 5.7 Historiques du cisaillement à la base du bâtiment régulier avec MNA
linéaire sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Sa-
guenay
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Résultats avec maçonnerie comportement non-linéaire
On considère que le bâtiment est constitué de cadres en béton avec murs de remplissage
en MNA à différents endroits. Le bâtiment est modélisé par une structure à ossature en
béton contreventée par des bielles positionnées à la façon d’un X.
D’après les résultats précédents, la MNA apporte de la rigidité à la structure et devrait
être prise en compte dans la modélisation pour une évaluation dynamique plus sécuritaire.
On considère maintenant que la courbe contrainte-déformation de la maçonnerie est non-
linéaire, les propriétés sont indiquées à la figure 4.3 (b) et au tableau 4.1.
Les historiques du déplacement du toit pour le bâtiment régulier sont présentés à la figure
5.8 pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accélérogramme
du Saguenay. Les observations suivantes peuvent être observées :
- En introduisant une non linéarité dans le comportement de la MNA, on rend la
structure plus flexible. Les déplacements dans la deux directions sont augmentent.
Toutefois, ces déplacements restent plus petits que dans la cas d’une structure à
ossature en béton armée.
- Tout comme dans le cas du comportement linéaire de la MNA, pour les différentes
catégories de sol, le déplacement du toit lorsque le bâtiment est excité dans la direc-
tion N-S est plus grand que dans la direction E-O.
Les historiques du cisaillement pour le bâtiment régulier sont présentés à la figure 5.9
pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accélérogramme
du Saguenay. Les observations suivantes peuvent être observées :
- Le cisaillement à la base est en général augmenté en introduisant une non linéarité
dans le matériau, ce qui est tout à fait prévisible.
- Pour les différentes catégories de sol, le cisaillement à la base lorsque le bâtiment est
excité dans la direction N-S est également plus petit que dans la direction E-O.
Les résultats de l’analyse dynamiqe montrent qu’il faut non seulement prendre en compte
la présence de la MNA lors de la modélisation des structures comportant de la maçonnerie
mais également que le comportement non-linéaire de la MNA vient modifier les résultats
notament pour les déplacements.
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Figure 5.8 Historiques du déplacement du toit du bâtiment régulier avec MNA
non-linéaire sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure 5.9 Historiques du cisaillement à la base du bâtiment régulier avec MNA
non-linéaire sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du
Saguenay
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Récapitulatif de l’analyse
Afin de mener une étude comparative, nous avons comparé l’ensemble des résultats obtenus
pour l’étude du bâtiment régulier. Les historiques sont présentés en Annexe C. Nous nous
intéressons aux valeurs maximales obtenues.
On peut alors discuter de la prise en compte de la MNA dans la détermination de la
réponse de la structure.
Le tableau 5.2 regroupe les valeurs maximales du déplacement du toit et du cisaillement à
la base du bâtiment régulier obtenues lors de l’analyse dynamique dans la direction E-O.
Tableau 5.2 Analyse du bâtiment régulier dans la direction E-O - récapitulatif
Catégorie Valeurs sans MNA MNA MNA
de sol maximales linéaire non-linéaire
Sol A Déplacement 12.40 0.29 0.94
toit (mm)
Cisaillement 613.44 446.24 557.32
à la base (kN)
Sol B Déplacement 13.67 0.50 1.36
toit (mm)
Cisaillement 686.70 719.47 850.28
à la base (kN)
Sol C Déplacement 30.98 0.58 1.50
toit (mm)
Cisaillement 1543.50 824.16 942.31
à la base (kN)
Sol D Déplacement 25.14 0.67 1.66
toit (mm)
Cisaillement 1229.20 960.47 1096.70
à la base (kN)
Sol E Déplacement 32.97 1.23 2.73
toit (mm)
Cisaillement 1683.38 1752.28 1876.11
à la base (kN)
Le déplacement du toit de la structure est considérablement réduit en tenant compte de
la maçonnerie.
On note un ratio allant de 27 à 42 (respectivement pour la catégorie de sol E et A) entre
le bâtiment sans MNA et le bâtiment avec MNA linéaire. Sauf pour le sol C où le ratio
est de 53.
En considérant le comportement non-linéaire de la maçonnerie, ce ratio varie entre 12 et
13.
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Ainsi, la MNA vient rigidifier la structure et donc réduire les déplacements.
En ce qui concerne le cisaillement à la base du bâtiment la présence de la MNA apporte
une variation moins importante. Dans la plupart des cas, on note une légère augmentation
du cisaillement.
Le tableau 5.3 regroupe les valeurs maximales du déplacement du toit et du cisaillement à
la base du bâtiment régulier obtenues lors de l’analyse dynamique dans la direction N-S.
Tableau 5.3 Analyse du bâtiment régulier dans la direction N-S - récapitulatif
Catégorie Valeurs sans MNA MNA MNA
de sol maximales linéaire non-linéaire
Sol A Déplacement 9.93 0.52 1.29
toit (mm)
Cisaillement 588.29 457.04 520.88
à la base (kN)
Sol B Déplacement 12.55 0.67 1.74
toit (mm)
Cisaillement 734.05 586.94 679.57
à la base (kN)
Sol C Déplacement 9.32 0.77 1.75
toit (mm)
Cisaillement 505.51 603.17 668.33
à la base (kN)
Sol D Déplacement 16.62 1.08 2.30
toit (mm)
Cisaillement 1038.27 947.90 975.58
à la base (kN)
Sol E Déplacement 32.87 1.23 2.73
toit (mm)
Cisaillement 1259.50 1109.36 1161.50
à la base (kN)
Le déplacement du toit de la structure est considérablement réduit en tenant compte de
la maçonnerie.
On note un ratio allant de 14 à 19 (respectivement pour la catégorie de sol E et A) entre
le bâtiment sans MNA et le bâtiment avec MNA linéaire.
En considérant le comportement non-linéaire de la maçonnerie, ce ratio avoisine la valeur
de 7 sauf pour le sol C ou il est de 5.
On observe les mêmes conclusions que dans la direction E-O. On remarque de façon gé-
nérale que la structure reste plus rigide dans la direction N-S que dans la direction E-O :
ceci est dû à la configuration du bâtiment.
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5.2.2 Bâtiment irrégulier
Dans cette partie, on considère un gymnase en plus du bâtiment scolaire analysé préce-
demment qui confère à la structure une forme en L.
Ceci dans le but d’étudier l’influence de la présence d’une irrégularité en plan sur la ré-
ponse dynamique des structures à ossature en béton armé comportant de la MNA comme
mur de remplissage.
Les élements du gymnase ont des propriétés similaires à celles du bâtiment régulier.
Comme pour le bâtiment régulier, on procède aux analyses modale et dynamique du bâ-
timent irrégulier. Les résultats sont présentés ci-dessous.
Analyse modale
L’analyse modale sur le bâtiment irrégulier a donné les résultats indiqués au tableau 5.4.
Nous ne présentons que les 8 premières périodes pour les configurations du bâtiment (sans
MNA, avec MNA à comportement linéaire et avec MNA à comportement non-linéaire).
Les 2 premiers modes dans chaque cas sont des modes de flexion.
On remarque de façon générale que le modèle de bâtiment comportant de la MNA linéaire
est plus rigide que le modèle de bâtiment sans MNA. En comparant les premières périodes,
on peut dire la MNA définie avec un comportement linéaire apporte à la structure 3 fois
plus de rigidité.
En introduisant une non linéarité dans le comportement de la maçonnerie, la structure
devient plus flexible, ce qui est tout à fait prévisible. Par contre, en supposant un compor-
tement non-linéaire de la MNA, on se rapproche d’un modèle de bâtiment avec uniquement
les cadres en béton. Nous l’avons également constaté dans le modèle de bâtiment régulier.
Tableau 5.4 8 premières périodes propres du bâtiment irrégulier
Période Sans MNA Avec MNA Avec MNA
linéaire non-linéaire
T1 0.5633 0.1520 0.6037
T2 0.5128 0.1440 0.5558
T3 0.4139 0.1143 0.4759
T4 0.2511 0.0848 0.2539
T5 0.1952 0.0796 0.2277
T6 0.1773 0.0740 0.2024
T7 0.1535 0.0710 0.1685
T8 0.0929 0.0612 0.0936
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Réponse dynamique : déplacement du toit et cisaillement à la base
On rappelle que la réponse dynamique des structures est analysée en utilisant le logiciel
OpenSees par l’algorithme d’intégration de Newmark avec réduction de l’erreur par la mé-
thode de Newton . Aussi, la matrice d’amortissement est évaluée en utilisant la combinaison
de Rayleigh avec une valeur fixe du pourcentage d’amortissement égale à 5%.
Résultats sans maçonnerie
On considère que le bâtiment est constitué uniquement de cadres en béton sans murs de
remplissage en MNA. On est en présence d’une ossature en béton armé.
Les historiques du déplacement du toit pour le bâtiment irrégulier sont présentés à la
figure 5.10 pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accé-
lérogramme du Saguenay. On constate que :
- La présence du gymnase contribue à rendre la structure plus rigide. En effet les
déplacements obtenus pour le bâtiment irrégulier sont plus petits que ceux obtenus
pour le bâtiment régulier. La configuration du gymnase et la répartion de la MNA
dans le gymnase occasionnent une réduction plus importante du déplacement dans
la direction E-O que dans la direction N-S.
- Plus on temps vers un sol mou, plus le déplacement du toit augmente. Ce qui est
tout à fait prévisble puisque la réponse de la structure dépend du type de sol.
Les historiques du cisaillement pour le bâtiment irrégulier sont présentés à la figure 5.11
pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accélérogramme
du Saguenay. On constate que :
- Le cisaillement à la base de la structure est plus important en considérant le gymnase
dans la structure. En effet le cisaillement à la base de la structure est obtenu par la
somme des cisaillements de chaque colonne à la base de la structure ; ainsi l’ajout de
cadres à la structure contribue à augmenter le cisaillement à la base de la structure.
- Pour les différentes catégories de sol (à l’exception de la catégorie C), le cisaillement
à la base lorsque le bâtiment est excité dans la direction N-S est plus important que
dans la direction E-O.
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Figure 5.10 Historiques du déplacement du toit du bâtiment irrégulier sous
l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
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Figure 5.11 Historiques du cisaillement à la base du bâtiment irrégulier sans
MNA sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Sague-
nay
5.2. PRÉSENTATION DES RÉSULTATS 61
Résultats avec maçonnerie comportement linéaire
On considère que le bâtiment est constitué de cadres en béton avec murs de remplissage
en MNA à différents endroits. Le bâtiment est modélisé par une structure à ossature en
béton contreventée par des bielles positionnées à la façon d’un X. La courbe contrainte-
déformation de la maçonnerie est supposée linéaire.
Les historiques du déplacement du toit pour le bâtiment irrégulier sont présentés à la
figure 5.12 pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accé-
lérogramme du Saguenay. Les observations suivantes peuvent être effectuées :
- Tout comme dans le bâtiment régulier, on remarque que la MNA contibue à rigidifier
la structure. En effet les déplacements sont réduits grâce à la maçonnerie qui apporte
de la rigidité à la structure.
- Pour les différentes catégories de sol, le déplacement du toit lorsque le bâtiment est
excité dans la direction N-S est plus petit que dans la direction E-O. Le bâtiment
est alors plus rigide dans la direction N-S en présence du gymnase. Le gymnase vient
alors rigidifier la structure dans la direction N-S.
- On note toutefois que la réduction des déplacements due à la présence de la MNA
est moins important dans ce cas en comparaison au bâtiment régulier. Ceci est cer-
tainement dû à la présence du gymnase qui, comme on l’a remarqué précedemment,
vient limiter les déplacements de la structure dans les 2 directions.
Les historiques du cisaillement pour le bâtiment irrégulier sont présentés à la figure 5.13
pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accélérogramme
du Saguenay. Les observations suivantes peuvent être effectuées :
- La catégorie a belle et bien un impact sur la réponse des structures comportant de
la MNA, le cisaillement à la base augmente généralement en fonction de la catégorie
de sol.
- La structure est plus sollicitée dans la direction E-O. Pour les différentes catégories
de sol (à l’exception du sol A), le cisaillement à la base lorsque le bâtiment est excité
dans la direction N-S est plus petit que dans la direction E-O.
- En présence du gymnase, le cisaillement à la base augmente globalement. Ce qui est
tout a fait attendu puisqu’on vient rajouter des éléments à la structure.
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Figure 5.12 Historiques du déplacement du toit du bâtiment irrégulier avec
MNA linéaire sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure 5.13 Historiques du cisaillement à la base du bâtiment irrégulier avec
MNA linéaire sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du
Saguenay
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Résultats avec maçonnerie comportement non-linéaire
On considère que le bâtiment est constitué de cadres en béton avec murs de remplissage
en MNA à différents endroits. Le bâtiment est modélisé par une structure à ossature en
béton contreventée par des bielles positionnées à la façon d’un X. La courbe contrainte-
déformation de la maçonnerie est supposée non-linéaire.
Les historiques du déplacement du toit pour le bâtiment irrégulier sont présentés à la
figure 5.14 pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accé-
lérogramme du Saguenay. On observe que :
- La non linéarité de la MNA contribue à rendre la structure plus flexible tout comme
dans le cas du bâtiment régulier. Le comportement du matériau a bien un effet sur
la réponse.
- Globalement la structure paraît plus flexible dans la direction E-O alors que pour le
bâtiment régulier la structure est flexible dans la direction N-S. Ce changement est
certainement dû à la configuration du gymnase mais aussi à la répartion de la MNA
dans le gymnase.
- Pour les différentes catégories de sol, le déplacement du toit augmente bien avec la
catégorie du sol, l’effet d’amplification liée au site est encore vérifié.
Les historiques du cisaillement pour le bâtiment irrégulier sont présentés à la figure 5.15
pour différentes catégories de sol et sous l’action des 2 composantes de l’accélérogramme
du Saguenay. On observe que :
- Tout comme dans le bâtiment régulier, le cisaillement augmente en considérant un
comportement non-linèaire de la MNA.
- Pour les différentes catégories de sol, le cisaillement à la base lorsque le bâtiment est
excité dans la direction N-S est plus petit que dans la direction E-O.
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Figure 5.14 Historiques du déplacement du toit du bâtiment irrégulier avec
MNA non-linéaire sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme
du Saguenay
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Figure 5.15 Historiques du cisaillement à la base du bâtiment irrégulier avec
MNA non-linéaire sous l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme
du Saguenay
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Récapitulatif de l’analyse
Afin de mener une étude comparative, nous avons comparé l’ensemble des résultats obtenus
pour l’étude du bâtiment irrégulier. Les historiques sont représentes en Annexe D. Nous
nous intéressons aux valeurs maximales obtenues.
On peut alors discuter de la prise en compte de la MNA dans la détermination de la
réponse de la structure.
Le tableau 5.5 regroupe les valeurs maximales du déplacement du toit et du cisaillement à
la base du bâtiment irrégulier obtenues lors de l’analyse dynamique dans la direction E-O.
Tableau 5.5 Analyse du bâtiment irrégulier dans la direction E-O - récapitulatif
Catégorie Valeurs sans MNA MNA MNA
de sol maximales linéaire non-linéaire
Sol A Déplacement 4.48 0.33 0.86
toit (mm)
Cisaillement 677.12 813.13 1009.18
à la base (kN)
Sol B Déplacement 6.50 0.55 1.32
toit (mm)
Cisaillement 992.61 1349.84 1542.58
à la base (kN)
Sol C Déplacement 9.08 0.63 1.45
toit (mm)
Cisaillement 1365.93 1544.58 1698.43
à la base (kN)
Sol D Déplacement 10.26 0.73 1.69
toit (mm)
Cisaillement 1544.30 1812.39 2004.92
à la base (kN)
Sol E Déplacement 15.16 1.34 2.80
toit (mm)
Cisaillement 2295.78 3282.40 3449.44
à la base (kN)
Le déplacement du toit de la structure est réduit en prenant compte de la maçonnerie.
On note un ratio variant de 11 à 14 entre le bâtiment sans MNA et le bâtiment avec MNA
linéaire.
En considérant le comportement non-linéaire de la maçonnerie, ce ratio varie entre 4 et 6.
Ainsi, la MNA vient rigidifier la structure et donc réduire les déplacements. Comparati-
vement au cas du bâtiment régulier, cette réduction est plus faible.
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En ce qui concerne le cisaillement à la base du bâtiment la présence de la MNA apporte
une augmentation plus importante lorsqu’on considère le comportement non-linéaire de la
MNA.
Le tableau 5.6 regroupe les valeurs maximales du déplacement du toit et du cisaillement à
la base du bâtiment irrégulier obtenues lors de l’analyse dynamique dans la direction N-S.
Tableau 5.6 Analyse du bâtiment irrégulier dans la direction N-S - récapitulatif
Catégorie Valeurs sans MNA MNA MNA
de sol maximales linéaire non-linéaire
Sol A Déplacement 5.55 0.29 0.86
toit (mm)
Cisaillement 865.62 866.75 1030.20
à la base (kN)
Sol B Déplacement 6.77 0.37 0.94
toit (mm)
Cisaillement 1062.28 1101.81 1159.27
à la base (kN)
Sol C Déplacement 6.10 0.42 1.06
toit (mm)
Cisaillement 930.19 1089.66 1223.78
à la base (kN)
Sol D Déplacement 10.33 0.60 1.32
toit (mm)
Cisaillement 1646.73 1801.86 1815.84
à la base (kN)
Sol E Déplacement 12.47 0.78 1.72
toit (mm)
Cisaillement 1978.79 2105.29 2138.60
à la base (kN)
Le déplacement du toit de la structure est réduit en prenant compte de la maçonnerie.
On note un ratio allant de 14 à 19 entre le bâtiment sans MNA et le bâtiment avec MNA
linéaire.
En considérant le comportement non-linéaire de la maçonnerie, ce ratio est réduit et varie
entre 5 et 7.
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5.2.3 Comparaison des 2 bâtiments
Afin de connaître l’influence de la présence du gymnase sur la réponse du bâtiment, nous
avons comparé les résultats obtenus pour chaque catégorie de sol.
Les résultats des historiques obtenus sont présentés en Annexe E. On s’intéresse aux va-
leurs maximales.
Le tableau 5.7 présente la comparaison des valeurs du déplacement du toit et du cisaille-
ment à la base pour chaque bâtiment en considérant une structure avec cadres en béton
sans murs de remplissage en MNA.
Tableau 5.7 Comparaison des bâtiments - Sans MNA
Catégorie Valeurs Bâtiment Bâtiment Bâtiment Bâtiment
de sol maximales régulier E-O irrégulier E-O régulier N-S irrégulier N-S
Sol A Déplacement 12.40 4.48 9.93 5.55
toit (mm)
Cisaillement 613.44 677.12 588.29 865.62
à la base (kN)
Sol B Déplacement 13.67 6.50 12.55 6.77
toit (mm)
Cisaillement 686.70 992.61 734.05 1062.28
à la base (kN)
Sol C Déplacement 30.98 9.08 9.32 6.10
toit (mm)
Cisaillement 1543.50 1365.93 505.51 930.19
à la base (kN)
Sol D Déplacement 25.14 10.26 16.62 10.33
toit (mm)
Cisaillement 1229.20 1544.30 1038.27 1646.73
à la base (kN)
Sol E Déplacement 32.87 15.16 20.40 12.47
toit (mm)
Cisaillement 1683.38 2295.78 1259.50 1978.79
à la base (kN)
Dans les deux directions, le gymnase apporte à la structure environ 2 fois plus de rigi-
dité. On observe globalement une augmentation plus nette du cisaillement à la base de la
structure, ceci est tout a fait normale puisque le gymnase apporte un cisaillement supplé-
mentaire.
Le tableau 5.8 présente la comparaison des valeurs du déplacement du toit et du cisaille-
ment à la base pour chaque bâtiment en considérant une structure avec cadres en béton et
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murs de remplissage en MNA. La courbe contrainte-déformation de la MNA est considérée
linéaire.
Tableau 5.8 Comparaison des bâtiments - Avec MNA comportement linéaire
Catégorie Valeurs Bâtiment Bâtiment Bâtiment Bâtiment
de sol maximales régulier E-O irrégulier E-O régulier N-S irrégulier N-S
Sol A Déplacement 0.29 0.33 0.52 0.29
toit (mm)
Cisaillement 446.24 813.13 457.04 866.75
à la base (kN)
Sol B Déplacement 0.50 0.55 0.67 0.37
toit (mm)
Cisaillement 719.47 1349.84 586.94 1101.81
à la base (kN)
Sol C Déplacement 0.58 0.63 0.77 0.42
toit (mm)
Cisaillement 824.16 1544.58 603.17 1089.66
à la base (kN)
Sol D Déplacement 0.67 0.73 1.08 0.60
toit (mm)
Cisaillement 960.47 1812.39 947.90 1801.86
à la base (kN)
Sol E Déplacement 1.23 1.34 1.43 0.78
toit (mm)
Cisaillement 1752.28 3282.40 1109.36 2105.29
à la base (kN)
Dans la direction E-O, le gymnase rend la structure légèrement plus flexible sous l’effet
de la torsion. Ceci est certainement dû au positionnement du gymnase mais aussi aux
propriétés des éléments du gymnase qui sont les mêmes que celle de l’école.
Le cisaillement à la base de la structure est pratiquement doublé dans les deux directions
dû à l’ajout d’éléments structuraux.
Le tableau 5.9 présente la comparaison des valeurs du déplacement du toit et du cisaille-
ment à la base pour chaque bâtiment en considérant une structure avec cadres en béton et
murs de remplissage en MNA. La courbe contrainte-déformation de la MNA est considérée
non-linéaire.
Dans ce cas présent, la structure est légèrement plus rigide en présence du gymnase et en
considérant un comportement non-linéaire de la maçonnerie.
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Tableau 5.9 Comparaison des bâtiments - Avec MNA comportement non-
linéaire
Catégorie Valeurs Bâtiment Bâtiment Bâtiment Bâtiment
de sol maximales régulier E-O irrégulier E-O régulier N-S irrégulier N-S
Sol A Déplacement 0.94 0.86 1.29 0.86
toit (mm)
Cisaillement 557.32 1009.18 520.88 1030.20
à la base (kN)
Sol B Déplacement 1.36 1.32 1.74 0.94
toit (mm)
Cisaillement 850.28 1542.58 679.57 1159.27
à la base (kN)
Sol C Déplacement 1.50 1.45 1.75 1.06
toit (mm)
Cisaillement 942.31 1698.43 668.33 1223.78
à la base (kN)
Sol D Déplacement 1.66 1.69 2.30 1.32
toit (mm)
Cisaillement 1096.70 2004.92 975.78 1815.84
à la base (kN)
Sol E Déplacement 2.73 2.80 2.83 1.72
toit (mm)
Cisaillement 1876.11 3449.44 1161.50 2138.60
à la base (kN)
Le cisaillement à la base de la structure est pratiquement doublé dans les deux directions
dû à l’ajout d’éléments structuraux tels que décrit précedemment.
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CHAPITRE 6
CONCLUSIONS ET RECOMMANDATIONS
Les séismes passés notamment celui du Saguenay en 1988 ont permis de révéler la vulné-
rabilité sismique des écoles au Québec ainsi que la problématique liée à la présence de la
MNA dans les bâtiments. Les normes actuelles ne permettent pas de considérer l’effet des
murs de maçonnerie sur le comportement dynamique des structures.
L’objectif de ce projet est de démontrer l’influence de certains paramètres sur le compor-
tement de bâtiments scolaires constitués de cadres en béton avec des murs de remplissage
en MNA.
Des modèles génériques d’écoles typiques de l’Est canadien ont été réalisées sur le logi-
ciel OpenSees et soumises à des analyses dynamiques. Suite à une revue de littérature,
le modèle bielle équivalente est choisi pour représenter la maçonnerie et la méthode de
[Al-Chaar, 2002] retenue pour déterminer les paramètres géométriques des bielles équiva-
lentes.
6.1 Sommaire des résultats obtenus
On rappelle que les différentes analyses menées étaient dans une optique d’évaluation, les
valeurs obtenues de l’analyse dynamique n’ont donc pas été modifiées conformément au
CNBC.
La présente étude sur l’analyse sismique des écoles typiques dans l’Est du Canada faisant
partie du groupe prioritaire nécessitant une étude structurale a permis de dégager plusieurs
éléments utiles.
Le premier objectif de l’étude était de déterminer l’effet de la prise en compte de la MNA
dans l’analyse des bâtiments.
L’étude des bâtiments sans et avec MNA a permis de confirmer que la prise en compte de
la MNA vient augmenter la rigidité de la structure.
Lorsque les bâtiments sont excités dans les deux directions, on observe une réduction
du déplacement variant de 11 à 53 fois la valeur de la structure sans MNA. Le contenu
fréquentiel des spectres étant faible pour les petites fréquences, on peut alors expliquer
les très faibles valeurs des déplacements du toit. De plus, la structure est en général plus
flexible dans la direction N-S.
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En ce qui concerne le cisaillement à la base, la tendance observée n’est pas la même pour
les deux types de bâtiment. Dans le bâtiment régulier, le cisaillement à la base diminue
en tenant compte de la MNA avec comportement linéaire mais augmente dans le cas du
bâtiment irrégulier. En effet, les éléments structuraux présents dans le gymnase contribue
au cisaillement de la structure globale.
Il faut alors prendre en compte la MNA dans l’analyse dynamique des bâtiments afin
d’être plus sécuritaire.
Le deuxième objectif était de connaître l’influence de la non linéarité de la maçonnerie sur
la réponse sismique.
En comparant les résultats des analyses obtenues pour les deux courbes contrainte-déformation
de la MNA, on constate que la non linéarité du matériau contribue à rendre la structure
un peu plus flexible.
On note en moyenne une augmentation des valeurs du déplacement maximal du toit d’en-
viron 2 fois.
Le cisaillement à la base n’est pas grandement affecté par le comportement non linéaire
de la MNA.
Enfin, le dernier objectif était d’étudier l’influence de la présence d’un gymnase sur la
réponse dynamique.
En considérant la présence d’un gymnase dans une école tel que présenté à la figure 4.2,
on remarque globalement une diminution du déplacement du toit sauf dans la direction
E-O lorsque le bâtiment comporte de la MNA avec un comportement linéaire . Cette
diminution étant en moyenne de 2 fois celui du bâtiment régulier en ne prenant pas en
compte la MNA .
L’ajout du gymnase apporte de façon génerale de la rigidité à la structure.
Dans ce cas, le cisaillement à la base de la structure est pratiquement doublé ; les propriétés
des éléments du gymnase étant sensiblement les mêmes que celles de l’école.
6.2 Travaux futurs
Les résultats obtenus quantifient concrètement la sensibilité à certains paramètres des
écoles comportant de la MNA comme murs de remplissage au comportement dynamique.
Pour les travaux futurs, nous proposons de prendre en compte le comportement non-
linéaire des cadres en béton. Dans notre étude afin de réduire les variables, nous avons
considéré que seule la MNA pouvait avoir un comportement non-linéaire. De plus au vu
des résultats obtenus, un modèle plus élaborée de la courbe contrainte-déformation devrait
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être étudié et considéré pour les futurs études.
Il serait également intéressant d’étudier l’influence de la torsion sur les bâtiments considérés
en découplant les déplacements dus aux translations et aux rotations.
Et pour aller plus loin dans l”analyse, il faudrait également considérer l”interaction sol-
structure.
En vue de compléter la procédure d’évaluation pour la réhabilitation des écoles au Québec,
il serait alors important d’établir des seuils limites pour le déplacement du toit et le
cisaillement à la base des structures au delà desquels une réhabilitation est impérative ;
ceci en respectant les normes en vigueur.
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ANNEXE A
CONTEXTE ET HISTORIQUE DES TREM-
BLEMENTS DE TERRE AU CANADA
Le Canada se situe dans une zone où l’activité sismique est importante. À l’Ouest, la région
de la côte Pacifique est la plus touchée. Plus d’une centaine de séismes de magnitude d’au
moins 5 ont été recensés au cours des 70 dernières années. Ces tremblements de terre
sont essentiellement dus à l’interaction des plaques. L’Est est situé dans une région stable
de la plaque de l’Amérique du Nord et l’activité sismique y est modérée. Chaque année,
se produisent environ 450 séismes, dont 4 en moyenne de magnitude supérieure à 4. Les
causes de secousses ne sont pas encore très bien maîtrisées mais il est possible que l’activité
sismique soit liée à des champs de contraintes régionaux, puisque les séismes qui ont été
recensés sont concentrés dans les zones de faiblesse de la croûte terrestre [Oustad, 2013].
Figure A.1 Recensement des séismes importants à l’Est du Canada tiré de
[Tinawi et al., 1990]
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Tableau A.1 Tremblements de terre avec une magnitude supérieure à 5.5 [Ba-
sham et al., 1985]
Localité Année Magnitude
Région de La Malbaie 1663 ≈ 7
1665 ≈ 5.5
1791 ≈ 6
1831 ≈ 5
1860 ≈ 6
1870 ≈ 6.5
1924 ≈ 5.5
1925 7.0
Montréal 1732 ≈ 6
1816 ≈ 5.5
1897 ≈ 5.5
Ottawa 1861 ≈ 5.5
Timiskaming 1935 6.2
Cornwall-Massena 1944 5.7
Grand Banks 1929 7.2
Miramichi 1982 5.7
Saguenay 1988 6.0
L’emplacement et l’estimation de la magnitude des tremblements de terre majeurs qui ont
touché la province du Québec sont présentés à la Figure A.1. Le Tableau A.1 donne des
renseignements complémentaires quant à l’historique des tremblements de terre et leur
intensité.
ANNEXE B
FONCTIONNEMENT D’UN BÂTIMENT
Un bâtiment est composé d’éléments structuraux et d’éléments non structuraux. Le rôle
des éléments structuraux est de reprendre les charges verticales et les forces latérales et
de les transférer aux fondations. Les éléments non structuraux regroupent entre autres les
composants architecturaux et techniques et sont également appelés composants fonction-
nels et opérationnels (CFO).
 
 
Figure B.1 Composants typiques d’un bâtiment [CSA, 2006]
La norme canadienne CSA 2006 S832 Diminution des risques sismiques concernant les
composants fonctionnels et opérationnels des bâtiments présente clairement les composants
d’un bâtiment. Ces composants sont décrits à la figure B.1.
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Nous nous intéressons particulièrement aux murs en MNA, ils peuvent faire partie des
CFO et dans ce cas, n’ont aucun rôle à jouer au niveau des charges. Au cours d’un séisme,
ces murs sont soumis à des forces d’inertie (qui proviennent des secousses transmises
par les éléments structuraux), à des déformations dues au mouvement de la structure du
bâtiment et à des chocs avec d’autres composants. Dans le cas où ces murs sont directement
attachés au plancher ou à d’autres éléments structuraux, les forces d’inertie constituent
un problème. Les dommages dans un bâtiment peuvent être significativement aggravés
par la défaillance ou le dysfonctionnement de la MNA, même si le système structural du
bâtiment s’est bien comporté au cours du séisme.
ANNEXE C
RÉSULTATS COMPARATIFS DE L’ANALYSE
DU BÂTIMENT RÉGULIER
La figure C.1 présente les historiques du déplacement du toit du bâtiment régulier pour
les 3 cas considérés.
La figure C.2 présente les historiques du cisaillement à la base du bâtiment régulier pour
les 3 cas considérés.
La figure C.3 présente les historiques du déplacement du toit du bâtiment régulier avec
MNA linéaire et MNA non-linéaire.
La figure C.4 présente les historiques du cisaillement à la base du bâtiment régulier avec
MNA linéaire et MNA non-linéaire.
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ANNEXE C. RÉSULTATS COMPARATIFS DE L’ANALYSE DU BÂTIMENT
RÉGULIER
Figure C.1 Historiques du déplacement du bâtiment régulier sous l’action des
composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
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Figure C.2 Historiques du cisaillement à la base du bâtiment régulier sous
l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
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RÉGULIER
Figure C.3 Historiques du déplacement du bâtiment régulier sous l’action des
composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
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Figure C.4 Historiques du cisaillement à la base du bâtiment régulier sous
l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
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ANNEXE D
RÉSULTATS COMPARATIFS DE L’ANALYSE
DU BÂTIMENT IRRÉGULIER
La figure D.1 présente les historiques du déplacement du toit du bâtiment irrégulier pour
les 3 cas considérés.
La figure D.2 présente les historiques du cisaillement à la base du bâtiment irrégulier pour
les 3 cas considérés.
La figure D.3 présente les historiques du déplacement du toit du bâtiment irrégulier avec
MNA linéaire et MNA non-linéaire.
La figure D.4 présente les historiques du cisaillement à la base du bâtiment irrégulier avec
MNA linéaire et MNA non-linéaire.
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ANNEXE D. RÉSULTATS COMPARATIFS DE L’ANALYSE DU BÂTIMENT
IRRÉGULIER
Figure D.1 Historiques du déplacement du bâtiment irrégulier sous l’action des
composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
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Figure D.2 Historiques du cisaillement à la base du bâtiment irrégulier sous
l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
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Figure D.3 Historiques du déplacement du bâtiment irrégulier sous l’action des
composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
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Figure D.4 Historiques du cisaillement à la base du bâtiment irrégulier sous
l’action des composantes E-O et N-S de l’accélérogramme du Saguenay
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ANNEXE E
RÉSULTATS COMPARATIFS DE L’ANALYSE
DES BÂTIMENTS RÉGULIER ET IRRÉGU-
LIER
Les figures ci-dessous présentent les résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments
pour chaque catégorie de sol lorsque les bâtiments sont excités dans les directions E-O et
N-S.
Figure E.1 Résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments pour la ca-
tégorie de sol A sous l’action de la composante E-O de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure E.2 Résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments pour la ca-
tégorie de sol A sous l’action de la composante N-S de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure E.3 Résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments pour la ca-
tégorie de sol B sous l’action de la composante E-O de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure E.4 Résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments pour la ca-
tégorie de sol B sous l’action de la composante N-S de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure E.5 Résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments pour la ca-
tégorie de sol C sous l’action de la composante E-O de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure E.6 Résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments pour la ca-
tégorie de sol C sous l’action de la composante N-S de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure E.7 Résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments pour la ca-
tégorie de sol D sous l’action de la composante E-O de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure E.8 Résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments pour la ca-
tégorie de sol D sous l’action de la composante N-S de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure E.9 Résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments pour la ca-
tégorie de sol E sous l’action de la composante E-O de l’accélérogramme du
Saguenay
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Figure E.10 Résultats comparatifs de l’analyse des deux bâtiments pour la
catégorie de sol E sous l’action de la composante N-S de l’accélérogramme du
Saguenay
ANNEXE F
SCRIPT DÉCRIVANT LES MODÈLES OPEN-
SEES
F.1 Bâtiment régulier
Figure F.1 Façade du bâtiment régulier
F.2 Bâtiment irrégulier
Figure F.2 Façade du bâtiment irrégulier
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